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PREFÁCIO À QUARTA EDIÇÃO 


Depois de mais treze anos, três revisões, várias reimpressões e mais de-dezoito mil 
exemplares vendidos, esta publicação foi mais uma vez revista, resultando na sua quarta 
edição. Foram mantidos o formato é a sequência das edições anteriores. Para facilitar 
o uso e a aplicação dos assuntos contidos, foram criados adendos (para cada capítulo) 
em que-se reúnem as fórmulas empregadas. Uma revisão'amipla do texto e exercícios 
foi realizada para adaptar o conteúdo às prescrições da norma ABNT NBR 6118:2014. 
Agora, o texto contempla o cálculo de elementos em que se usa concreto de classes 
C50 a C90. | 

Continua sendo um livro didático destinado a alunos de cursos de graduação em 
engenharia civil e profissionais que desejem aprofundar conhecimentos no cálculo e 
detalhamento de estruturas de concreto armado. 

Os autores agradecem a todos que direta ou indiretamente participaram da confec- 
ção desta obra, sem se esquecer dos colegas (doceites e funcionários) do Departamerito 
de Engenharia Civil, da direção e funcionários da Editora e da própria Universidade 
Federal de São Carlos. 


Roberto Chust Caralho 
Jasson Rodrigues de Figueiredo Filho 


PREFÁCIO À SEGUNDA EDIÇÃO 


O conteúdo deste livro sofreu algumas alterações e correções em relação à edição 
anterior, tendo sido acrescentados anexos e outros exemplos. Continua sendo um livro 
didático destinado a alunos de 'cursos de graduação em Engenharia Civil e a profissio- 
nais que desejarem se aprofundar em eonnecimentos sobre cálculo e detalhamento de 
estruturas de concreto armado. EE: 

Entretanto, a principal motivação de apresentar uma nova edição foi a entrada em 
vigor da NBR 6118:2003, que passou a ter validade em março de 2003. Dessa forma, fo- 
ram retiradas desta edição todas as referências à versão anterior da NBR 6118 (algumas 
citações foram mantidas, quando se julgou oportuno) e atualizadas as referências quanto 
à versão atual (na edição anteriar, o texto estava fundamentado na proposta de 1999). 

Não houve alteração na sequência de apresentação dos assuntos nem dos capitu- 
los, em que se procurou seguir a lógica do projeto de estruturas de edificações usuais. 

Como novidade, em três anexos, são apresentados alguns temas que fóram jul- 
gados importantes, mas que poderiam comprometer a sequência lógica que se quis 
conferir aos assuntos, se colocados no corpo-principal do livro. 

Para realizar esta obra, os autores continuaram cóntando com o apoio, a participa- 
ção e sugestões de colegas docentes e alunos que cursaram as disciplinas de Construções 
de Concreto do Curso de Ra Civil da Epnveradade Federal de São Carlos ao 
longo do tempo. - 

Também foi fundarhental, para esta nova edição, a contribuição de monitores na 
verificação e correção de exercícios e atualização do texto, bem como as instituições de 
fomento à pesquisa, FapEsP e CNPq, que, por meio da concessão de auxílios e bolsas 
de iniciação científica, contribuíram para aprofundar alguns dos tópicos. 

A todos os demais que colaboraram os autores agradecem, sem esquecer dos cole- 
gas (docentes e funcionários) do Departamento de Engenharia Civil, da direção e dos 
funcionários da Editora e da própria Universidade Federal de São Carlos. E 


“ Roberto Chust Carvalho 
Jasson Rodrigues de Figueiredo Filho 


PREFÁCIO À PRIMEIRA EDIÇÃO 


Esta publicação é fruto da experiência acadêmica dos autores em diversas insti- 
tuições de ensino, em cursos de graduação e especialização, e da vivência adquirida na 
participação em inúmeros projetos de estruturas de concreto. 

Trata-se de um livro didático destinado a alunos do curso de engenharia civil e 
profissionais que desejam aprofundar seus conhecimentos de cálculo e detalhamen- 
to de estruturas de concreto armado. São apresentados fundamentos teóricos básicos, 
acompanhados de exemplos práticos. 

A sequência de apresentação dos assuntos procurou seguir a lógica do projeto de 
estruturas de edificações usuais. 

O primeiro capítulo contém um resumo das principais características mecânicas 
dos materiais, concreto e aço, assim como noções sobre composição de sistemas es- 
truturais de concreto armado. É complementado com a introdução de conceitos sobre 
procedimentos de cálculo, estados limites, ações e suas combinações. 

No segundo capítulo sãa estudadas as lajes constituídas por nervuras pré-molda- 
das, que, embora intensamente utilizadas na prática, não têm sido abordadas com fre- 
quência em publicações técnicas. Mostra-se como considerar as ações atuantes e como 
podem ser escolhidos os diversos tipos de lajes (altura.e armadura). Discute-se o com- 
portamento das mesmas e como determinar suas ações nas vigas do contorno da'laje. 

No capítulo 3 é desenvolvida a teoria do estado limite ultimo de esgotamento da 
capacidade resistente para seções transversais submetidas à flexão simples normal. São 
particularmente estudadas as seções retangulares, com armadura simples e dupla, e as 
em forma de “T”. 

O detalhamento da armadura langitudinal na seção transversal e ao longo da viga, 
bem como as verificações de estado limite de serviço (fissuração e deformação), está 
nos capítulos 4 e 5. 

A teoria do estado limite último de esgotamento da capacidade resistente devido 
às solicitações tangenciais é desenvolvida no sexto capítulo, juntamente com o detalha- 
mento da armadura transversal : 

No último capítulo são estudados a teoria e os processos de cálculo de lajes maci- 
"ças à flexão e o detalhamento da armadura resultante. 

Este livro foi escrito, inicialmente, com base na NB 1/80 (Cálculo e Execução de 
Estruturas de Concreto Armado), acrescentando-se posteriormente as principais con- 
siderações contidas no texto-base da nova NB 1, disponibilizada em 1999. 

Faz parte do projeto dos-autores a edição de um segundo volume, que deverá con- 
ter cálculo e detalhamento de pilares, escadas, outros tipos de lajes e fundações (sapatas 
e blocos). , 
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Para a realização desta obra, os autores contaram com o apoio, participação e su- 
gestões de centenas de alunos que cursaram, durante raais de uma décadã, as disciplinas 
de Construções de Concreto 1, 2, 3 e 4, oferecidas pelo Departamento de Engenharia 
Civil da Universidade Federal de São Carlos. 

Também foi fundamental a contribuição de monitores a referidas disciplinas na 
verificação e correção de exercícios, bem como das instituições de fomento à pesquisa, 
Faresr e CNPq, que, por meio da concessão de auxílios e bolsas de iniciação científica, 
contribuíram para o aprofundamento de alguns dos tópicos constantes do livro, princi- 
palmente aqueles relacionados às lajes com nervuras pré-moldadas. 

- Destaca-se, particularmente, a atuação do desenhista Dimas Milanetto, que ini- 
ciou o trabalho gráfico, e do ex-aluno engenheiro Anderson Manzolli, que digitalizou 
de forma primorosa e cuidadosa a maioria das figuras do trabalho. 

Os autores agradecem a todos, sem esquecer os colegas do Departamento de 
Engenharia Civil, da Editora e da própria Universidade Federal de São Carlos. 


Roberto Chust Carvalho 
Jasson Rodrigues de Figueiredo Filho 


Garítuto 1 


INTRODUÇÃO AO ESTUDO DAS ESTRUTURAS DE CONCRETO ARMADO 


1.1 ConcerTOs FUNDAMENTAIS 


O concreto é um material composto de água, cimento e agregados. Astociando-se 
esses materiais, o resultado é: 


* Pasta: cimento + água; 
* Argamassa: pasta + agregado miúdo; . 
* Concreto: argamassa + agregado graúdo; 
* Microconcreto: concreto em que o agregado graúdo tem dimensões reduzidas; 
* Concreto de alto desempenho: considera-se, em geral, o concreto em que a 
resistência à compressão supera os 50 MPa; inicialmente denominado de con- 
" creto de alta resistência, passou a ser chamado de concreto de alto desempenho 
devido à melhoria de outras propriedades que, principalmente, elevam a dufa- 
bilidade das estruturas; para obtê-lo, é preciso geralmente incorporar micros- 
- sílica e aditivos químicos, o que não será tratado neste trabalho. Cabe destacar 
que a ABNT NBR 6118:2014, recém-aprovada, passa a ser aplicada a concre- 
tos com resistência à compressão de até 90 MPa. 


Como o cimento é um material caro, o principal objetivo da utilização do agre- 
gado de maiores dimensões é reduzir os custos sem que a qualidade do material seja 
muito prejudicada. 

Para utilização estrutural, o côncreto sozinho não é adequado como elemento 
resistente, pois, enquanto tem uma boa resistência à compressão, pouco resiste à tra- 

* ção (cerca de 1/10 da resistência à compressão), embora esse tipo de solicitação quase 
sempre esteja presente nas estruturas das construções usuais. Exemplos clássicos são os 
elementos fletidos, em que em uma mesma seção transversal existem tanto tensões de 
compressão quanto de tração, como na viga da Figura 1.1. 

No trecho BC, submetido à flexão pura, dependendo da intensidade dos ass 
atuantes podein ocorrer fissuras (minúsculas trincas causadas por pequena deformabi- 
lidade e baixa resistência à tração do concreto) na parte inferior, que está submetida a 
tensões normais de tração. Essas fissuras fazem com que a capacidade resistente da viga 
ao momento fletor seja pequena. 
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Consequentemente, para aumentar a resistência da viga é importante associar o 
concreto a um material que tenha boa resistência à tração e seja mais deformável, sendo 
mais comum o aço, que deve então ser colocado longitudinalmente na-região tracionada 

-da peça. 

* Dessa maneira, os dois materiais, concreto e aço, deverão biliar solidariamen- 
te, o que é possível devido às forças de aderência entre à superficie do aço e concreto, 
«pois as barras de aço tracionadas (armadura tracionada) só funcionam quando, pela 
deformação do concreto que as envolve, começam a ser alongadas, o que caracteriza 
as armaduras passivas. É a aderência que faz com que concreto armado se comporte 
como material estrutural. 

Identificam-se, assim, as principais características das estruturas de concreto ar- 

- mado: concreto e armadura trabalhando em conjunto devido à aderência e à possibi- 
lidade de ocorrência de regiões fissuradas de concreto. Estes dois princípios básicos 
estarão sempre presentes nas discussões e considerações de detalhamento nos próximos 


capítulos. 





t- te 


Diagrama de momento Nletor 


Pa Pa 


Diagrama de força cortante 


Figura 1.1 Comportamento de uma viga de concreto simplesmente apoiada. 


Dependendo do tipo de associação entre a argamassa, o concreto e o aço, pode-se 
ter: ' . pod a 


a) Argamassa armada ou microconcreto armado: obtidos pela associação da arga- 


massa simples (cimento e areia) e armadura de pequeno diâmetro € pouco espaçada, 
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distribuída uniformemente es em toda a superficie e composta, principalmente, de fios 
e telas de aço. 

b) Concreto com fibras: obtido pela adição de fibras metálicas ou poliméricas durante 
o preparo do concréto, fazendo com que depois de seco o concreto (matriz) esteja 
ligado pelas fibras (pontes) que o atravessam em todas as direções; é empregado 
em peças com pequenos esforços, tais como piso de concreto sobre o solo; as fibras 
servem também para reforçar o combate à fissuração, substituindo ou diminuindo a 

“quantidade de armadura superficial qu estribos necessários nos elementos de con- 
creto armado. ' 

c) Concreto armado: obtido por meio da associação entre concreto simples e armadura 
convenientemente colocada (armadura passiva), de tal modo que ambos resistam 
«solidariamente aos esforços solicitantes. 

d) Concreto protendido: obtido por meio da associação entre o concreto simples e à 
armadura ativa (aplica-se uma força na armadura antes da atuação do carregamento 
na estrutura). Es 


É interessante ressaltar que' o concreto e o aço têm coeficientes de dilatação tér- 
cone 3 1º 107 ºC-teaç = 1,2: 105 ºC") e também que o concreto, ao 
envolver o aço, o protege satisfatoriamente, em condições normais, contra a oxidação e 


mica próximos (q. 


altas temperaturas. 

No caso do concreto protendido, a armadura ativa é usada para introduzir forças 
especiais (normalmente de compressão no concreto) antes da fase de utilização da es- 
trutura, de ta! forma que sejam eliminadas as tensões de tração (ou existam de- forma 
limitada) com as cargas de uso (serviço). 

À operação de tracionar a armadura ativa é chamada de protensão e confere à 
estrutura um acréscimo de resistência, em relação ao concreto armado, sob cargas de 
serviço e ruptura, além de impedir, ou limitar, a fissuração. 


1.2 VANTAGENS E DESVANTAGENS DO CONCRETO ARMADO 


* Como todo material que se utiliza para determinada finalidade, o concreto arma- 
do apresenta vantagens e desvantagens quanto ao seu uso estrutural. 


1.2.1 VANTAGENS 


Apresenta boa resistência à maioria das solicitações. 

Tem boa trabalhabilidade, e por isso se adapta a várias formas, pcdendo, assim, 
ser escolhida a mais conveniente do ponto de vista estrutural, dando maior 
liberdade ao projetista. 
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* Permite obter estruturas monolíticas, o-que não ocorre com as de aço, madeira 
e pré-moldadas. Existe aderência entre o concreto já endurecido e o que é lan- 
çado posteriormente, facilitando a transmissão de esforços. 

* As técnicas de execução são razoavelmente dominadas em todo o país. 

* Em diversas situações, pode competir com as estruturas de aço em termos eco- 
nômicos. 

* É um material durável, desde. que seja bem executado, conforme as normas, € 

“ evitado o uso de aceleradores de pega, cujos produtos químicos podem corroer 
as armaduras. 

* Apresenta durabilidade e resistência ao fogo superiores em relação à madeira e 
ao aço, desde que os cobrimentos e a qualidade do concreto estejam de acordo 
com as condições do meio em que está inserida a estrutura. 

* Possibilita a utilização da pré-moldagem, proporcionando maior rapidez e faci- 
lidade de execução. 

a É resistente a choques e. Wibiágões, efeitos térmicos, atmosféricos e desgastes 
mecânicos. 


1.2.2 DESVANTAGENS ns 


* Resulta em elementos com maiores dimensões que o aço, o que, com seu peso 
especifico elevado (y = 25 kN/m!'), acarreta em peso próprio muito grande, 
limitando seu uso em determinadas situações ou elevando bastante seu custo. 

* Às reformas e adaptações são, muitas vezes, de dificil execução. : 

. É bom condutor de calor e som, exigindo, em casos específicos, associação com 

"outros materiais para sanar esses problemas. 

* São necessários um sistema de fôrmas e a utilização de escoramentos (quando 
não se faz uso da pré-moldagem) que geralmente precisam permanecer no local 
até que o concreto alcance resistência adequada. 


1.3 Pequeno Histórico 


É apresentado, a seguif, um resumo cronológico dos fatos mais importantes do 


? início da utilização do concreto armado.- 


* 1824:0 trancês J. Aspdin inventa o cimento Portland. 

* 1855: 0 francês J. L. Lambot constrói um barco com argamassa de cimento 
reforçada com ferro. 

* 18610 francês J. Monier constrói um vaso de flores de concreto com armadura 
de arame..F. Coignet, também francês, publica os princípios básicos para as 
construções em concreto armado. 
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* 1867: J. Monier obtém uma patente para seus vasos; nos anos seguintes, obtém 
outras para tubos, placas etc. F. Coignet apresenta, na Exposição Internacional 
de Paris, vigas e tubos de concreto armado. 

* 1873:0 americano W. E. Ward constrói em Nova York uma casa de concreto 
armado — o Ward's Castle, que existe até os dias de hoje. 

* 1888: Dohring, de Berlim, obtém uma patente segundo a qual é possível au- 
mentar a resistência de placas e pequenas vigas por meio de protensão da ar- 
madura; com ela, aparece pela primeira vez o conceito de protensão provocada 

- deliberadamente. 

* 1900: início do desdaraiinas da teoria do concreto 'armado por Koengn; 

" posteriormente, Môrsch desenvolve a teoria iniciada por Koenen, com base 
em numerosos ensaios. Os conceitos desenvolvidos constituíram-se, ao longo 
de décadas. eem quase todo o mundo, nos fundamentos da teoria do concreto 
armado, que, em seus princípios fundamentais, são válidos até hoje. 

* 1904: são publicadas, na Alemanha, as “Instruções provisórias para preparação, 
execução e ensaio de construções de concreto armado”. 


1.4 SISTEMAS E ELEMENTOS ESTRUTURAIS 


Antes de se iniciar o estudo do concreto armado, é importante analisar o compor- 
tamento de uma estrutura bem simples (a parte da construção que resiste às diversas 
ações e garante o equilíbrio das edificações), para que seja feita a distinção entre sistema 
estrutural e elemento estrutural. 

Elementos estruturais são peças, geralmente com uma ou duas dimensões pre- 
ponderantes sobre as demais (vigas, lajes, pilares etc.), que compõem uma estrutura. O 
modo como são arranjados pode ser chamado de sistema estrutural. Alguns compor- 
tamentos são dependentes apenas desse arranjo, não influindo o material com que são 
feitos os elementos. Uma viga biapoiáda, com seção transversal na forma de I, pode ser 
executada tânto em aço quanto em concreto armado. Na Figura 1.2 é mostriido um 
pequeno edificio e os elementos componentes de sua estrutura em concreto armado. 

É importante inicialmente, antes de abordar os processos que possibilitam o cál-. 
culo de uma estrutura, entender, ainda que simplificadamente, o processo de produção 
da mesma. É intuitivo perceber que uma estrutura de concreto armado (ou mesmo seus 
elementos), depois de pronta, deve pesar algurrias toneladas (ou newtons correspon-' 
dentes), e que, portanto, se não houver equipamentos adequados é impossível produzi- 
-la de uma só vez; tem-se, então, de executála por “pedaços”, ou seja, confeccionan- 
do pequenas quantidades de concreto, transportando-as aos poucos (alguns quilos) e 
depositando-as nas fôrmas, já preparadas e com as armaduras posicionadas. 
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Edificio com estrutura em concreto Estrutura com seus 
armado moldado no local elementos componentes 
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Figura 1.2 Edificio com estrutura em concreto moldado no local e seus elementos. 


* Porém,se houver a necessidade de executar um grande número de estruturas (ou 
elementos) em pouco tempo, será possível utilizar o mesmo procedimento anterior? 
Não seria mais lógico e interessante fazer diversas peças de maneira simultânea? Neste 
caso, cada elemento não poderia ser feito em outro local, transportado até a obra e 
colocado em sua posição final de funcionamento? Caso não se disponha de equipa- 
mentos adequados (elevação e transporte, fórmas étc.), seria mais viável el adquisi- -los 
ou alugá-los? 

A resposta a cada uma dessas questões-depende de muitos fatores e de cada situa- 
ção, mas é possivel perceber que, basicamente, pode-se optar. por um entre dois tipos de 
estruturas: as moldadas no local e as pré-moldadas. 

No primeiro caso, os diversos elementos são moldados (concretados) no local 
onde serão trabalhados; para isso, além das fôrmas, deverá haver um sistema de escora- 
mento adequado (suporte estrutural). Embora seja possível identificar esses elementos, 
não existe uma separação fisica entre os mesmos (Figura 1.2). 

No segundo caso, os elementos são apenas montados no local definitivo e, portan- 
to, é praticamente eliminada a necessidade de escoramento. Na Figura 1.3, a mesma 
edificação da Figura 1.2 é mostrada, agora, porém, com o sistema estrutural com ele- 
mentos pré-moldados. Neste caso, é mais fácil identificar os elementos componentes 
da estrutura, pois de fato cada um é produzido de maneira independente. De qualquer 

maneira, é evidente que as hipóteses de cálculo a empregar na análise estrutural deverão 
levar em conta o tipo de estrutura escolhida. 
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Figura 1.3 Esquema do edifício da Figura 1.2 com elementos pré-moldados. 


No caso das estruturas em concreto armado moldadas no local, a interpretação e à 
análise do comportamento real da estrutura são, geralmente. complexas e dificeis, e nem 
sempre possíveis. Por essa razão, é importante entender que para montar modelos fisi- 
cos e matemáticos que representem essas estruturas é preciso usar a técnica da discre- 
tização, que consiste em desmembrá-las em elementos cujos comportamentos possam! 
ser admitidos já conhecidos e de fácil estudo. Essa técnica possibilita que se consiga, 
da maneira mais simples possível, analisar uma estrutura-com resultados satisfatórios. 

No caso das peças pré- -moldadas, os modelos adotados na discretização são mais 
próximos da realidade, pois os elementos são feitos isoladamente com pouca continui- 
dade em suas ligações (elas podem ser flexíveis ou semirrígidas, dependendo da manei- 
ra como são projetadas e executadas). 

Fica clara agora a principal diferença entre a estrutura com concretagem no local 
e a pré-moldada: a primeira, desde que tenhã armadura detalhada adequadamente, 
tem comportamento monolítico (um só elemento), enquanto a segunda, em geral, 
não tem monolitismo entre seus elementos. Assim, no caso das estruturas pré-fabrica- 

* das, seus, elementos devem normalmente ser dimensionados como isolados, e também 
para as ações que recebem nas operações de transporte e lançamento. 

Na possibilidade de se optar, em uma determinada situação, por um sistema pré- 
-moldado, ainda uma questão deverá ser resolvida: os elementos serão produzidos no 
próprio canteiro (nesse caso, será necessário providenciar fôrmas) ou serão encomenda- 
dos de fabricantes especializados? Também nessa situação não é possível uma resposta 
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exata, mas a tendencia atual é empregar estruturas pré-moldadas encomendadas, pois 
para produzi-las em canteiro seria preciso um investimento inicial n muito grande, o que, 
na maioria das vezes, não é compensador. 

Portanto, qualquer que seja a solução adotada, é importante compreender ade- 
quadamente o funcionamento e o comportamento de'cada um dos elementos que for- 
mam o conjunto estrutural. Como exemplo, veja a estrutura da Figura 1.4, a mesma da 
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a) Estrutura em concreto armado b) Elementos componentes 


Figura 1.4 Discretização da estrutura da Figura 1.2. 


- À estrutura pode ser considerada como a de uma garagem para carros (Figura 
1,4a), cuja discretização pode ser feita da seguinte maneira (Figura 1.4b): a laje de con- 
cretó (plana) suporta seu peso, os revestimentos e mais alguma carga acidental (água 
da chuva, pessoas etc.); as vigas recebem os esforços da laje (placa de concreto) e os 
transmitem, juntamente com seu próprio peso (mais o peso dé parede, se houver), aos 
pilares; os pilares recebem todas as cargas e as transmitem, também com seu peso, para 
as fundações (no caso, blocos c estacas). 

Dessa forma, já está sendo montado um modelo fisico de funcionamento do siste- 
ma e para que se possam aplicar os conhecimentos da teoria das estruturas, é necessário 
fazer algumas simplificações: admite-se que as vigas são apoios indeslocáveis na direção 
verticak para as lajes; que os pilares são apoios indeslocáveis na vertical para as vigas.e 
são considerados, dç modo simplificado, como birrotulados em suas extremidades; as 
lajes são simplesmente apoiadas ou totalmente engastadas nas vigas; as ações nas vigas 
são uniformemente distribuídas etc. Note, observando a Figura 1. 4b, que a viga 1 des- 
carrega nos pilares P1 e P4 e a viga 2 nos pilares P1 e P2; para encontraç a carga atuante 
no pilar P1, é preciso somar as reações das vigas 1 e 2. 

Com essas simplificações, é possível identificar algumas das estruturas estudadas em 
teoria das estruturas e calcular os esforços solicitantes máximos nas seções, com a ajuda 
dos conceitos da resistência dos materiais. Os processos fico e matemático que possibili- | 
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tam o cálculo e o detalhamento dos diversos elementos de concreto armado em que fidu 
dividida a estrutura serão abordados em todos os seus aspectos nos próximos capítulos. 

Por outro lado, com o advento dos computadores pessoais e dos programas ptofis- 
sionais (que detalham e geram pranchas de forma e de armação) de cálculo estrutural, - 
em muitos casos é possível um estudo global sem o uso da discretização. A Figura 1.5 
mostra a mesma estrutura da Figura 1.2, adotando-se dois modelos para resolvê-la. 
No primeiro, são usadas barras prismáticas: a laje é representada por uma grelha e as 
vigas e pilares por barras prismáticas (com seis esforços por nó), podendo-se fazer a 
análise (cálculo de momentos e deformações) da estrutura considerando-a espacial. 
No segundo modelo, a laje é representada por uma grelha equivalerite; os esforços da 
grelha são aplicados no pórtico espacial formado pelos pilares e vigas e que considera 
o efeito diafragma'da laje. Há também a posmulicade de se usar Elementos Finitos 
principalmente para representar a laje. 


Estrutura com laje Estrutura única Estrutura subdividida em duas 


Estrutura tridimensional com Greiha representando: Pórtico tridimensional 


grelha e pórtico tridimensional e lnje recebe ação da grelha 
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Figura 1.5 Consideração do esquema da estrutura da Figura 1.2. 


Concluindo, é importante destacar que para determinar o esforço que a fundação 
transmite ao solo deve-se efetuar 0 cálculo (quando sé usa a técnica da discrétização) 
na seguinte sequência: lajes, vigas, pilares (superestrutura) e fundações (infraestrutura); 
note que o cálculo é efetuado na sequência inversa da construção. 


“1.5 Normas TÉCNICAS 


Com o intuito de promover uma padronização na confecção de projetos, na exe- 
cução e no controle das obras e dos materiais que garanta a segurança adequada e a 
qualidade do produto final, a Associação Brasileira de Normas Técnicas (ABNT) re- 
gulamenta os procedimentos a serem empregados por meio de normas específicas. No 
caso de estruturas de concreto (concreto armado, protendido e pré-moldado), as mais 
importantes são: 
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* ABNT NBR 6118:2007: projeto de estruturas de concreto — procedimento. 

* ABNT NBR 6118:2014: projeto de estruturas de concreto - procedimento 
(cancela e substitui a versão de 2007). 

* ABNT NBR 6120:1980 (versão corrigida de 2000): cargas para cálculo de es- 
truturas de edificações — procedimento. 

* ABNT NBR 8681:2003 (versão corrigida de 2004): ações e segurança nas es- 
truturas + procedimento. 

* ABNT NBR 6123:1988 (versão corrigida 2 de 2013): forças devidas ao vento 
em edificações — procedimento. 

* ABNT NBR 14931:2004: execução de estruturas de concreto — procedimento. 

* ABNT NBR 9062:2006: projeto e execução de estruturas de concreto pré- 


-moldado. 

* ABNT NBR 15200:2012: projeto de estruturas de concreto em situação dé 
incêndio. 

* ABNT NBR 15421:2006: projeto de estruturas resistentes a sismos — procedi- 
mento. * 


Destaca-se que a ABNT NBR 6118:2014 (historicamente conhecida como NB- 
1), de 2014, substitui a ABNT NBR 6118:2007 (versão corrigida da ABNT NBR 
6118:2004), e esta já havia cancelado e substituído as normas ABNT NBR 6119:2001 
(Cálculo e execução de lajes mistas) e ABNT NBR 7197:1989 (Projeto de estruturas 
de concreto protendido). Além disso, devido às mudanças havidas na versão da ABNT 
NBR 6118 em 2003 com relação à de 1980, foi necessário revisar a ABNT NBR 
“,187:1987 (Projeto e execução de pontes de concreto armado e protendido — proce- 
dimento), que passou a ser ABNT NBR 7187:2003 (Projeto de pontes de concreto 
armado e de concreto protendido - procedimento) e a ABNT NBR 8681:1984 (Ações 
e segurança nas estruturas — procedimento), que passou a ser ABNT NBR 8681:2003. 
Como a ABNT NBR 6118 aborda apenas o projeto estrutural, foi necessário também 
elaborar uma nova norma que trata especificamente da etapa executiva, a ABNT NBR 
14931:2004 (Execução das estruturas de concreto — procedimento). 

A ABNT NBR 6118 define.os critérios gerais e requisitos básicos que regem o 
projeto das estruturas de concreto simples, armado e protendido, sejam elas de edifícios, 
pontes e viadutos, obras hidráulicas, arcos, silos, torres, portos ou aeroportos, estruturas 
off-shore etc., mas ela deve ser complementada, quando for o caso, por outras normas 
brasileiras que estabeleçam critérios para estruturas específicas, tanto no que se refere 
ao projeto como a técnicas construtivas não convencionais. Aplica-se às estruturas de 
concretos normais, com massa especifica seca maior do que 2000 kg/m, não excedendo 
2800 kg/m, tanto do grupo I de resistência (C10 a C50) como do grupo II (C55 a 
C90), conforme classificação da ABNT NBR 8953 (Concreto para fins estruturais — . 
classificação pela massa específica, por grupos de resistência e consistência). A ABNT 
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NBR 6118 não inclui requisitos exigíveis para evitar os estados limites gerados por 
certos tipos de ação, como sismos, impactos, explosões e fogo; também nesses casos, 
devem ser consultadas as normas específicas. 

Além dessas, podem ser utilizados, desde que com justificativa, alguns regulamen- 
tos internacionais, sendo os principais: 


? 


* Building Code Requirements for Reinforced Concrete (normas cditadas pelo 
American Concrete Institute (ACI])); 
* CEB-FIP Model Code (Comite Euro-Internacional du Beton); que sintetiza 
o desenvolvimento técnico e científico de análise e projeto de estruturas de 
concreto; ; 

* EUROCODE, que regulamenta o projeto de estruturas de concreto. 


Este livro, em todo o seu conteúdo, está de acordo com a ABNT NBR 6118 de 
2014 e com todas as demais que lhe são complementares. 


1.6 CARACTERÍSTICAS E PROPRIEDADES DO CONCRETO 


O concreto é obtido por meio da mistura adequada de cimento, agregado fino, 
agregado graúdo e água. Em algumas situações, são incorporados produtos químicos 
ou outros componentes, como microssílica, polímeros etc. Às adições têm a finalidade 
de melhorar algumas propriedades, como aumentar à trabalhabilidade e a resistência e 
retardar a velocidade das reações químicas que ocorrem no concreto. 

As diversas características que o concreto endurecido deve apresentar para que 
possa ser utilizado dependem fundamentalmente do planejamento e dos cuidados na 
sua execução. O planejamento consiste em definir as propriedades desejadas do con- 
creto, analisar e escolher os materiais existentes ou disponíveis, estabelecer uma meto- 
dologia para definir o traço (proporção entre os componentes), os equipamentos para a 
mistura, O transporte, o adensamento € a cura. 

O objetivo aqui não é fornecêr orientações gerais sobre a tecnologia de projeto e 
execução do concreto, mas apenas apresentar alguns conceitos importantes para que, 
an se detalhar uma estrutura, sejam especificadas e exigidas tolerâncias a se observar na 
construção dos elementos de concreto armado. 

Há uma tendência entre projetistas, calculistas e engenheiros de obras em se pre- 
ocupar apenas com a resistência à compressão do concreto, obtida de ensaios com 
corpos de prova cilindricos. À resistência à compressão, geralmente, é usada como 
controle de fabricação, e admite-se" que forneça todas as informações relativas à resis- 
tência e à deformabilidade do concreto. Tal prática, na verdade, revela a falta de um 
conhecimento maior do material ou a impossibilidade de executar outros ensaios, por 
fatores financeiros ou por não serem disponíveis. 
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1.6.1 Concrero Fresco 

As principais propriedades do concreto fresco são a consistência, a trabalhabi- 
lidade e a homogeneidade. O concreto, mesmo depois de endurecido, é um material 
composto de elementos em todas as fases, ou seja, gases, líquidos, gel e sólidos, carac- 
terizando-se como essencialmente heterogêneo. O objetivo do preparo do concreto es- 
trutural é obter um material predominantemente sólido com grande resistência e com 
* poucos espaços vazios. É obtido pela adequada hidratação do cimento, de modo que a 
pasta resultante possa envolver e aderir satisfatoriamente os sólidos presentes. 

Uma etapa particularmente importante na fabricação do concreto e na moldagem 
da estrutura, e que interfere sensivelmente nas suas características finais, é o adensa- 
mento a que ele é submetido, de modo a ocupar todos os espaços da fôrma, sem deixir 
vazios e sem que haja a.scgregação dos seus materiais componentes. Outro fator que 
interfere nas propriedades do concreto e ná qualidade e durabilidade da estrutura é a 
cura à que ele deve ser submetido logo após o adensamento e início da pega. 


1.6.1.1 Consistência 

À primeira propriedade do concreto fresco que deve ser considerada é a sua con- 
sistência. Consistência corresponde à maior ou menor capacidade que o concreto fresco 
tem de se deformar; está relacionada ao processo de transporte, lançamento e adensa- 
mento do concreto e varia, em geral, com a quantidade de água empregada, granulome- 
tria dos-agregados e pela presença de produtos químicos específicos. 

Concretos com menor consistência devem ser empregados em elementos com alta 
taxa de armadura, que apresentam maior dificuldade de adensamento. Não havendo 
grande quantidade de armadura nas peças, é melhor produzir concretos com maior 
consistência e, em princípio, com menor quantidade de água. Nas peças com eixos ou 
superfícies inclinadas, tais como escadas e sapatas, o concreto deve ter consistência que 
garanta a forma adequada das peças, e neste caso ela deve ser menor. 

Uma maneira de medir a consistência do concreto é por meio do abaixamento que 
uma quantidade predeterminada de massa, colocada em um molde metálico normali- 
zado de forma tronco cônica, terá quando o molde for retirado; a medida da deforma- 
ção vertical é chamada de abatimento ou s/ump: À determinação da consistência pelo 
abatimento do tronco de cone é regulamentada pela ABNT NBR NM 67:1998. 

De mancira geral, para as peças de concreto armado de pequenas edificações, por 
terem pequenas taxas de armadura, são especificados concretos gom valores baixos de aba- 
timento, sendo necessário, em alguns casos, para um bom adensamento, o uso de produtos 
químicos que diminuem, por Femplo, o atrito entre as partículas do concreto. 


1.6.1.2 Trabalhabilidade 


Um concreto com slump alto é em er fácil de ser lançado e adensado, sen- 
do considerado, portanto, de'boa trabalhabilidade. Ô conceito de trabalhabilidade de 
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* um concreto está ligado basicamente à maneira de efetuar seu adensamento. Existem 
atualmente os concretos chamados autoadensáveis, que são quase fluidos e não neces- 
sitam, em princípio, de nenhuma energia de adensamento para formar um conjunto 
homogêneo e com características de resistência requeridas. Esses concretos são obtidos 
com a incorporação de aditivos (compostos químicos especiais que alteram algumas 
propriedades dos materiais componentes), e não por meio do aumento da quantidade 
de água, que alteraria a relação água/cimento, causando considerável diminuição da 
resistência e elevando a porosidade. 

A trabalhabilidade de um concreto, assim como sua consistência, depende da gra- 
nulometria dos materiais sólidos, dái incorporação de aditivos e, principalmente, do fa- 
tor água/cimento (relação entre a quantidade de água e a quantidade de cimento usada ' 
na mistura do concreto). O efeito da relação água/cimento na quálidade do concreto 
está claro na ABNT NBR 6115:2014, em seu item 7.4.2, recomendando que se não 
houver dados obtidos de ensaios que comprovem o desempenho da estrutura quanio à 
sua durabilidade, deve-se considerar uma relação água/cimento que respeite determi- 
nados valores máximos, estipulados em função da agressividade do meio em que está 
inserida a estrutura e da resistência especificada para o concreto. Isso é possível em 
razão da existência de forte correspondência entre a relação água/cimento, a resistência 
do concreto e sua durabilidade. No item 1.10.2, a questão da durabilidade será aborda- 
da mais detalhadamente. 


1.6.1.3 Homogeneidade 

A distribuição dos agregados graúdos dentro dásiaa de concreto é um fator 
importante de interferência na qualidade do concreto. Quanto mais uniformes, ou re- 
gulares, os agregados graúdos se apresentarem dispersos na massa, estando totalmente 
envolvidos pela pasta, sem apresentar desagregação, melhor será a qualidade do con- 
creto, principalmente quanto à permeabilidade e à proteção proporcionada 'à armadura, . 
além de resultar em um melhor acabamento, sem a necessidade de reparos posteriores. 
Essa distribuição dos agregados é a homogeneidade; portanto, quanto mais homogê- 
neo o concreto, melhor será a qualidade da estrutura resultante. 

Uma homogeneidade satisfatória pode ser conseguida com uma boa mistura do 
concreto durante a etapa de fabricação, um cuidadoso transporte até o local de utiliza- 
ção na estrutura e, também, tomando-se cuidados no lançamento do concreto nas fôr- 
mas e no adensamento. Os cuidados que se deve ter no transporte, lançamento e aden- 
samento do concreto estão definidos nos itens 9.5 e-9.6 da ABNT NBR 14931;2004, 
que trata da execução das estruturas de concreto. , 


1.6.1,4 Adensamento . 
| O adensamento do concreto é uma das etapas mais importantes na produção das 
estruturas e interfere sensivelmente nas caracteristicas e propriedades finais delas. De 
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maneira geral, o adensamento para obras de médio e grande porte é feito por meio da 
aplicação de energia mecânica ao concreto. Consiste basicamente, em um primeiro mo- 
mento, na separação dos diversos compostos para, depois, misturá-los adequadamente, 
evitando a formação de bolhas de ar, vazios e segregação de materiais. O adensamento 
deve fazer com que o concreto preencha todos os recantos das fôrmas. 

Para que seja atingido um adensamento sátisfatório, o processo mais simples e 
usual é a vibração mecânica, obtida pela imersão de vibradores na massa de concreto. 
Existe uma série de recomendações técnicas para o uso de vibradores mecânicos que 
podem ser encontradas no item 9.6.2 da ABNT NBR 14931:2004 ou em Peixoto et 
al. ! de maneira que não falte energia à mistura, provocando o aparecimento de vazios 
(bicheiras), ou ocorra um excesso, causando a separação dos elementos (segregação). 


1.6.1.5 Início do endurecimento (pega) do concreto 

Q.endurecimento do concreto começa poucas horas após sua produção, e o período 
entre o início do endurecimento até ele atingir uma situação que possa ser desformado, 
mesmo'sem ter atingido sua resistência total, é chamado de “pega”. Usualmente, define- 
-se o início da pega quando a consistência do concreto não permite mais a sua trabalha- 
bilidade, ou seja, não é mais possível lançá-lo nas fôrmas e adensá-lo. 

Um meio prático de caracterizar o início da pega é fazendo a medição da pro- 
fundidade de penetração de uma haste, de peso e tamanho predefinidos, no concreto. 
Quando a profundidade atingida apresentar um valor menor que um limite preestabe- 
lecido, considera-se que está iniciada a pega, devendo-se, então, começar os procedi- 
mentos de cura. E . 

No item 9.3.3, a ABNT NBR 14931:2004 recomenda que, em condições nor- 
mais de clima e de composição do concreto, o intervalo de tempo transcorrido entre o 
instante em que.a água de amassamento entra em contato com o cimento e o final da 
concretagem não ultrapasse 2h30min. Ainda segundo esse item, a norma estabelece 
que devem ser tomadas providências para reduzir a perda de água no concreto (cura) 
imediatamente após as operações de lançamento e adensamento.' 


1.6.1.6 Cura do concreto 
Após o início da pega, a hidratação do concreto se desenvolve com grande vélo- 
cidade, e nesse período a água existente na mistura tem a tendência de sair pelos poros 
e do material e evaporar. Esta evaporação pode comprometeras reações de hidratação do 
cimento, fazendo com que o concreto sofra uma diminuição de volume (retração) maior 
que o usual; essa retração é parcialmente impedida pelas fôrmas e armaduras, gerando 
tensões de tração que não podem ser resistidas pelo concreto, principalmente por causa 
de sua pouca idade, causando fissuras que levam à diminuição da resistência final que 
deveria ser atingida pelo concreto. 


1 Peixoto er al. (2002). * 


Dessa maneira, é necessátio tomar medidas que evitem a evaporação precoce ou, 
até mesmo, O fómecimento de água ao concreto, de modo a conservar a umidade neces- 
sária para as reações de hidratação até que as propricdades esperadas para esse concreto 
sejam atingidas. Ao conjunto dessas medidas dá-se o nome de cura. 

A água usada na mistura do concreto não é, cm'geral, totalmente empregada nas 
reações químicas, mas parte dela serve para controlar o calor gerado na reação (exo- 
térmica) de hidratação. Nesse caso, deve-se avaliar se é melhor que a cura do concreto 
ocorra sob baixas ou altas températuras; em princípio, as temperaturas altas são benéfi- 
cas, pois aceleram o processo de ganho de resistência. 

Para peças usuais, a cura geralmente consiste em molhar as superfícies aparen- 
tes do concreto, ou mesmo molhar constantemente as faces das fôrmas de madeira, 
evitando a secagem destas. Em elementos de superfícies (lajes de piso, por exemplo), 
é usual a colocação de materiais que possam ser mantidos encharcados, tais como as á 
esponjas. Outro-procedimento, adequado principalmente para as peças pré-moldadas, 
é a cura a vapor, em que se mantém o ambiente saturado e com temperarura clevada, 
acelerando-se o ganho de resistência do concreto. Na ABNT NBR 14931:2004, item 
10.1, encontram-se algumas indicações para cura e proteção do concreto que ainda não 
tenha atingido endurecimento satisfatório. 


1.6.2 Concreto ENDURECIDO 

No concreto endurecido, as principais características de interesse são as mecânicas, 
destacando-se as resistências à compressão c à tração. Ainda não foi possivel estabelecer 
uma lei única para determinar a resistência dos matcriais que scja válida para todo tipo 
de solicitações possíveis. Por isso, no caso do concreto, não se pode deduzir diretamente 
da resistência que se tenha'encontrado em um ensaio relativo a uma determinada so- 
licitação, como, por exemplo, a resistência à compressão, seu comportamento quando 
submetido a outro tipo de solicitação (flexão, torção, cisalhamento ctc.). 

Entretanto, no estágio atual de desenvolvimento do cálculo de estruturas de con- 
creto armado, considera-se como aproximação razoável que a resistência do concreto 
para diversos tipos de solicitações seja função de sua resistência à compressão. Assim, 
a ABNT NBR 6118:2014, no item 8.2, que trata das propriedades do concreto, apre- 
senta uma série de expressões a partir das quais se obtêm, em função da resistência à 
compressão, as resistências do concreto para diversos tipos de solicitações. De maneira 
geral, essas expressões são empíricas. 

A resistência do concreto é também função do tempo de duração da solicitação; 
os ensaios geralmente são realizados de forma rápida, ao passo que, em construções, o 
concreto é submetido a ações que, em sua maioria, atuam de forma permanente, redu- 
zindo sua resistência ao longo do tempo. Além disso, a resistência medida é influencia- 
da pela forma do corpo de prova e pelãs próprias características dos ensaios. 
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Neste capítulo, apenas algumas características EE concreto serão vistas; as outras 
serão analisadas à medida que for necessário. 


1.6.2.1 Resistência à compressão . | 

A principal caricterística do concreto é sua resistêneia à compressão, a qual é 
determinada pelo ensaio de corpos de prova submetidos à compressão centrada; esse 
ensaio também permite a obtenção de outras características, como o módulo de defor- 
mação longitudinal (módulo de elasticidade). 

Independentemente do tipo de ensaio ou de solicitação, diversos Fatores influen- 
ciam a resistência do concreto endurecido, dos quais os principais são a relação entre 
as quantidades de cimento, agregados e água (chamada de traço) e a idade do concreto. 

A resistência à compressão, obtida por ensaio de curta duração do « aid de prova 
(aplicação de carga de maneira rápida), é aaa por 


g 


em que: 


É, — resistência à compressão do corpo de prova de concreto na idade de (j) dias; 
No — carga de ruptura do.corpo de prova; e 
A — área da seção transversal do corpo de prova. 


No Brasil são utilizados coipos de prova cilíndricos, com diâmetro da base de 
15 cm e altura de 30 cm, e também corpos com base de 10 cm e altura de 20 cm. A 
resistência à compressão do concreto deve ser relacionada à idade de 28 dias (ABNT 
NBR 6118:2014, item 8.2.4) e será estimada a partir do ensaio de uma determinada 
quantidade de corpos de prova. À moldagem dos cilindros é especificada pela ABNT 
NBR 5738:2003 (emenda 1:2008), e o ensaio iss ser feito de acordo com a ABNT 
NBR 5739:2007. 


1.6.2.2 Resistência característica do concreto à compressão 

Para avaliar a resistência de um concreto à compressão, é necessário realizar um 
certo número de ensaios de corpos de prova. Os valores da resistência proporcionados 
pelos distintos corpos de prova sãg mais ou menos dispersos, variando de uma obra a 
outra e também de acordo com o rigor com que se confecciona o concreto. 

O problema podc ser colocado da seguinte maneira: conhecidos, os resultados da 
resistência à compressão de diversos corpos de prova de um mesmo concreto, qual será 
o valor da resistência representativa deste? 

A ideia inicial é adotar, para tal valor representativo, a média aritmética f dos 
vários valores obtidos dos ensaios, chamada de resistência média à compressão. 
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Entretanto, esse valor não reflete a verdadeira qualidade do concreto na. obra, pois não 
considera a dispersão dos resultados (entre dois concretos com a mesa resistência 
média, é mais confiável o que apresenta menor dispersão). 

Por isso, tem sido adotado o conceito de resistência característica, uma medida es- 
tatística que leva em conta não só o valor da média aritmética f das cargas de ruptura 
dos ensaios dos corpos de prova, mas também o desvio da série de valores, por meio do 
coeficiente de variação ô. 

A ABNT NBR 6118: 2014 define, no item 12.2, que os valores característicos f, 
das resistências são os que, num lote do material, têm uma determinada probabilidade 
de serem ultrapassados, no sentido desfavorável para a segurança, e que usualmente é de 
interesse a resistência característica inferior fia (menor que f..)» admitida como o valor 
que tem apenas 5% de probabilidade de não ser atingido pelos elementos do lote. 

Define-se então como resistência característica (f,,) do concreto à compressão o 

- valor que apresenta um grau de confiança de 95%, ou seja, f , é o valor da resistência, de 
modo que 95% dos resultados dos ensaios estejam acima dele, ou 5% abaixo. De acordo 
com essa definição, e admitindo-se uma distribuição estatística normal dos resultados 
(curva de Gauss, Figura 1.6), a resistência é expressa pelo quantil de 5% da distribuição: 


fa= Li (1-1,645-B)ouf, =, -1,645-5 (1.2) 


em que f é a resistência média e Ô o coeficiente de variação, expresso por 


(1.3) 





sendo s=f |: do desvio padrão. 


Distribuição normal 
de resistâncias 


fa fm 





Frequências 


5% da área 
abaixo da curva 


Figura 1.6 Distribuição normal dos resultados - adaptada de Montoya? 


2 Montoya ct al (1991). 
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Não se deve confundir a expressão de f.,, que é uma definição (válida para n = co), 
com resistência característica estimada, que é o valor que se obtém a partir dos resul- 
tados dos ensaios de um número relativamente pequeno de corpos de prova. Por outro 
lado, para uma resistência É, especificada, pode-se estimar a resistência à compressão 
média f,. correspondente, que deve ser feita conforme a ABNT NBR 12655:2006. 

Na prática, o calculista especifica um valor de f, e o usa nos cálculos. Cabe ao 
construtor fabricar (ou'comprar) um concreto com essas caracteristicas; para isso, pode 
ensaiar concretos com diversos traços (relação entre água, cimento, areia e brita) até 
encontrar o adequado. Posteriormente, deve controlar, por meio de um número mini- 
mo de ensaios, se o concreto que está sendo empregado na obra atende à resistência 
especificada. 

A partir da resistência característica, a ABNT NBR 6118:2014 define classes para 
os concretos, no item 8.2.1, de acordo € com a ABNT NBR sia 2009 (versão corrigida 
2011), da seguinte maneira: 


Esta norma se aplica aos concretos compreendidos nas classes de resistência dos 
grupos 1 e II, da ABNT NBR 8953, até a classe C90. 

A classe C20, ou superior, se aplica ao concreto com armadura passiva e a classe C25, 
ou superior, a0 concreto com armadura ativa. À classe C15 pode ser usada apenas em 
obras provisórias ou concreto sem fins estruturais, conforme a ABNT NBR 8953. 


O grupo 1 corresponde aos concretos até a classe C50, e o grupo II aos concre- 
tos das classes superiores até C90. Os números indicadores das classes representam a 
resistência característica à compressão especificada em MPa pará a idade de 28 dias. 
A armadura passiva é a do concreto armado, pois só funciona após a deformação do 
concreto, enquanto a ativa é a relativa ao concreto protendido, que passa a funcionar no 
instante da aplicação da protensão. 


1.6.2.3 Resistência do concreto à tração 
Como o concreto é um material que resiste mal à tração, geralmente não se conta 
com a ajuda dessa resistência. Entretanto, a resistência à tração pode estar relacionada com 
a capacidade resistente da peça, como as sujeitas a esforço cortante, e, diretamente, com a 
fissuração, sendo necessário, por isso, conhecê-la. Existem três tipos de ensaio para se abter 
a resistência à tração: por Hexotração, compressão diametral (tração indireta) e tração direta 


(Figura 1.7). é , 


1 


ch D PO a me 


a) Flexotração b) ando diametral c) Tração pura 


Figura 1.7 Modos de ensaios de resistência do concreto à tração.” 


À resistência à tração pura (para concretos do grupo 1) é aproximadamente 85% 
da resistência à tração por compressão diametral, e 60% da resistência obtida pelo en- 
saio de flexotração; este último método não é prático, dada a dificuldade do ensaio.'O 
ensaio de compressão diametral é conhecido como Ensaio Brasileiro de Resistência à 
Tração, por ter sido sistematizado pelo engenheiro e professor L. F. Lobo Carneiro. 

Segundo a ABNT NBR 6118: 2014, item 8.2.5, a resistência à tração indireta f 
e a resistência à tração na flexão f | devem ser obtidas em ensaios realizados segundo 
a ABNT NBR 7222:2011 e a ABNT NBR 12142:2010, respectivamente. Ainda de 
acordo com o item 8.2.5, a resistência à tração direta f pode ser considerada igual a 0,9 

“E ap OU 0,7 - f , Na falta de ensaios para obtenção 'de E. o E fe pode ser avaliado o seu 


af 
valor médio ou característico por meio das equações 1. da 1.7: 


fam Oder À (1.4) 
RS | “q5 
— para concretos de classes até C50: 
Es Gar to (16) 
— para concretos de classes de C50 até C90: 
fia = 212º In(1+0,11-£) O (1.7) 


em que f. ef, são expressos em megapascals (MPa). 

Sendo £ a 2 7 MPa, estas expressões podem também ser sds para idades di- 
ferentes de 28 dias. O uso de ft, OU f, , é definido pela norma em cada situação 
. particular. 


. 


3 Idibid. 
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1.6.2.4 Diagramas tensão-deformação e módulo de elastiddade do concreto 

Os diagramas tensão-deformação mostram as relações entre tensões (0) e defor- 
mações (£) do concreto. Na compressão, são obtidos por ensaios de corpos de prova à 
compressão centrada € apresentam uma parte curva (na classe 1 é parabólica) € outra 
sensivelmente retilínea. Na tração, são empregados diagramas bilineares. 

Módulo de elasticidade (ou módulo de deformação) é uma grandeza mecânica 
que mede a rigidez de um material sólido, e pode ser definido a partir das relações entre 
tensões e deformações, de acordo com os diagramas tensão-deformação. 


1,6.2.4.1, MóduLo DE ELASTIIDADE 
No concreto armado, na compressão, podem ser definidos os Seria módulos 
de elasticidade, de acordo com a Figura 1.8: 


a) Módulo tangente: seu valor é variável em cada ponto e é dado pela inclinação da reta 
tangente à curva nesse ponto; 

b) Módulo de deformação tangente na origem (E,), ou jitdido de merirmabilidade 
inicial: é dado pela inclinação da reta tangente à curva na origem; 

c) Módulo secante (módulo dc elasticidade ou módulo de deformação longitudinal 
à compressão (E..)): seu valor é variável em cada ponto e é obtido pela inclinação da 
reta que une a origem com esse ponto, ou seja: 


E= 00. (1.8) 
ne 





E: € 


Figura 1.8 Diagrama tensão-deformação do concreto = adaptada de Fusco.* 


4 Fusco (1976). 
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De acordo com Shehata,* quando não se especifica o nível de tensão parao módu- 
lo secante, infere-se que ele seja o relativo a uma tensão entre 40% e 50% da resistência 
à compressão. Na origem, os módulos tangente e secante coincidem. 

As considerações sobre os módulos de elasticidade ou módulos de deformação 
do concreto encontram-se no item 8.2.8 da ABNT NBR 6118:2014. O módulo de 
deformação tangente inicial do concreto (E ), ou simplesmente módulo de elastici- 
dade inicial, deve ser determinado segundo o método de erisaio estabelecido na ABNT 
NBR 8522:2008, e considerado obtido aos 28 dias de idade. Quando não forem reali- 
zados ensaios, ele pode ser estimado por meio das expressões 1.9 e 1.10, sendo E, e f, 
dados em MPa: 


E, = a, -5600-fs para £, de 20 MPa a 50 MPa (1.9) 
E,=21,5:10"-a, (60135) para f,, de 55 MPa a 90 MPa (1.10) 


em que: 
a, = 1,2 para basalto e diabásio; 
a, = 1,0 para granito e gnaisse; 
a, = 0,9 para calcário; Ê 
a, = 0,7 para arenito. | 


O módulo de deformação secante também pode ser obtido segundo o método de 
ensaio estabelecido na ABNT NBR 8522, ou estimado pela expressão 1.11: 


E,-a E, -[08402:76) E, E, (1.11) 


O Quadro 1.1, reprodução da Tabela 8.1 da ABNT NBR 6118:2014, apresenta 
valores estimados arredondados que podem ser usados no projeto estrutural. 


Quadro 1.1 Valores estimados de módulo de elasticidade em função da resistência característica à 
compressão do concreto, considerando o uso de grastito como agregado graúdo. 


ueêiênãs — |eno[ cas cso css cao ss os oco con ca 
Eco [[u[n[u/s[u[o[o/a/6/4] 


Etor  J|nfm[m[2]a[3[u[40[42 [45 [47] 
À fassjosefosefasooo fossa [os oe io] 


5 5 Iasia (2005/2006) (200572006). 
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Ainda, a ABNT NBR 6118:2014 permite que, na avaliação do comportamento de 
um elemento estrutural ou seção transversal, seja adotado módulo de elasticidade único, 
à tração e à compressão, igual ao módulo de deformação secante E,,, e que o módulo 
de elasticidade numa idade menor que 28 dias possa ser avaliado pelas expressões 1.12 


e 1.13: 


fo. 0.5 j ; 
E.0-[2]  Esparacomf, de 20MPaa 45 MPa (1.12) 


E: 
Elo) [e : E, para os concretos com f, de 50 MPa a 90 MPa (1.13) 


em que: 


E, (t) é a estimativa do módulo-de elasticidade do concreto em uma idade entre 
7 e 28 dias; . 

Es é à resistência à compressão característica do concreto na idade em que se 
pitEgde estimat o módulo de elasticidade, em picasa! (MPa). 


Para tensões de compressão menores que 0,5 - f., pode-se admitir uma relação 
linear entre tensões e deformações, adotando-se para modais de elasticidade o valor 
secante dado pela expressão 1. = 


1.6.2.4.2 DIAGRAMAS TENSÃO-DEFORMAÇAO NA PRN segundo A ABNT NBR 6118:2014 

Para análises no estado limite último, pode ser empregado o diagrama tensão- 
-deformação idealizado mostrado na Figura 1.9, para concretos de qualquer classe de 
resistência, e dado no item 8.2.10.1 da norma ABNT NBR 6118:2014. 

A relação entre tensão e deformação é dada pela expressão 1.14, que representa o 
trecho parábólico da curva inferior do gráfico da Figura 1.9. À expressão que representa 
a curva superior é obtida substituindo-se na expressão 1.14 o termo 0,85 - £., por f,,. 


o, «ás, [( à] | ; (1.14) 
. Ec à 
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Figura 1.9 Diagrama tensão-deformação idealizado (Figura 8.2 da ABNT NBR 6118:2014). 


Os valores a adotar para os parâmetros €,, (deformação específica de encurtamen- 
to do concreto no início do patamar plástico) e € (deformação especifica de encurta- 
mento do concreto na ruptura) e o índice n são: 


* para concretos de classes até C50: 


E, = 2,0% 
E = 3,5%o 
n=2 


* para concretos de classes C50 até C90: 
E, = 2,0% + 0, 085% - (fu — 50)053 
= 2,6%0 + 35%o - [(90 - £,)/100]* 
n=1,4+ 23,4: [(90 - £ )/100]! 


Enfatizando para o caso específico de concretos de classe até C50, o que é o usual 
em estruturas correntes, as expressões para as curvas inferior (6, = 0,85 - f,) e superior 


(a, = f,) da Figura 1.9 são: 
E £ 2 
=f | f=|]==" 
6, = fis | a] (1.15) 


a, -aasc, (1 5) (16) 


ma Caic uio é veraInamento ce estruturas usuals de concreto amado 


Indicação sobre o valor de f., pode ser encontrada no item 12.3.3 da ABNT NBR 
6118:2014 e aqui, no capítulo 3. 


1.6.2.4.3 DIAGRAMAS TENSAO-DEFORMAÇÃO NA TRAÇÃO SEGUNDO A ABNT NBR 6118:2014 

Para o concreto não fissurado, submetido a tensões de tração, de acordo com o 
item 8.2.10.2 da ABNT NBR 6118:2014, pode ser adotado o diagrama tensão-defor- 
mação bilincar da Figura 1.10. 





0.15% 


Figura 1.10 Diagrama tensão-deformação na tração (Figura 8.3 da ABNT NBR 6118:2014). 


1.6.2.5 Módulo de elasticidade transversal e coeficiente de Poisson. 

Segundo a ABNT NBR 6118:2014, item 8.2.9, para tensões de compressão me- 
nores que 0,5 - £, e tensões de tração menores que f,, o coeficiente de Poisson v pode 
ser tomado como igual a 0,2 (v = 0,2) e o módulo de elasticidade transversal G, igual 
a E /2,4(G = E//2,4). . , 


1.6.2.6 Diagrama tensão-deformação com cargá e descarga (ensaio rápido) 

" Os diagramas tensão-deformação do concreto apresentam, para carregamentos de 
clirta duração e tensões (0) abaixo de f,/3, um comportamento elástico (trecho reto), e, 
para tensões(6) acima de £/3, apresentam um traçado com: acentuada curvatura, indi- 
cando um comportamento elastoplástico. Com o descarregamento do corpo de prova, 
a deformação não volta a zero (Figura 1.11). As deformações elásticas (€.) somam-se 
as plásticas (£ ), resultando na deformação total E (| = E: +Eç 
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Figura 1.11 Diagrama tensão-deformação com carga e descarga — adaptada de Fusco.* 


1.7. CARACTERÍSTICAS DO AÇO 


A norma ABNT NBR 7480:2007 défiie os tipos, as características e outros itens 
sobre as barras e fios de aço destinados a armaduras de concreto armado. Essa versão 
substituiu a de 1996, que por sua vez havia substituído a de 1982 e introduzido diver- 
sas modificações, inclusive para ficar adequada ao que é normalmente produzido pelo 
mercado. Algumas das REDE a seguir constam de 1 manuais da ArcelorMittal 
Aços Longos. 

Primeiramente; foi eliminada a categoria. CAs (a sigla CA indica concreto arma- 
do, e o número, à categoria, ou seja, a resistência de escoamento snínima, em kN/em?), 
que não era especificada em projetos nem produzida pelas siderúrgicas, mantêndo apenas 
as categorias CA25 e CASO. 

À divisão dos aços em classes (A e B) foi eliminada já na versão de 1996 da ABNT 
NBR 7480, pois erroneamente entendia-se que o aço classe À apresentava patamar 
de escoamento, e o classe B não. Na verdade, a separação em classes correspondia ao 
processo de fabricação: para laminação a quente, o aço era chamado de classe A, e para 
laminação a frio ou trefilação era denominado de classe B. 

Na ABNT NBR 7480:2007, está definido que todo material em barras, casos 
dos CA25 e CASO, deve ser obrigatoriamente fabricado por laminação a quente, t que 
todos os fios, característicos do CA60, devem ser fabricados por trefilação ou procegso 
equivalente, como estiramento-ou laminação a frio. Os fios têm diâmetro portal in- 
ferior a 10 mm. 

Outra questão que deve ser esclarecida é a diferença entre aço e ferro. A principal 
é o teor de carbono, em que o aço possui um teor inferior a 2,04% e o ferro, entre 2,04% 


6 Fusco(1976). | 
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e 6,7%. Como as barras e fios destinados a armaduras para concreto armado (CA2S5, 
CAS50 e CA60) possuem, normalmente, teor de carbono entre 0,08% e 0,50%, a deno- 
minação técnica correta é aço, embora usualmente se utilize o termo ferro. 

As características mecânicas mais importantes para a definição de um aço, obtidas 
em ensaios de tração, são: resistência característica (ver a definição de característica no 
item 1.8.2.1) de escoamento, limite de resistência e alongamento na ruptura. 

. À resistência característica de escoamento do aço à tração (f A) É à máxima tensão 
que a barra ou o fio devem suportar, pois a partir dela o aço passa a sofrer deformações 
permanentes, ou seja, até este valor de tensão, ao se interromper o ensaio de tração de uma 
amostra, esta voltará a seu tamanho inicial, não apresentando nenhum tipo de deforma- 
ção permanente; este é o caso dos aços que apresentam patamar de escoamento definido 
(CA25 e CASO). O aço CA60 não tem patamar definido, e o valor .de f AéO da tensão 
correspondente a uma deformação específica permanente de 0,002 (0,2% ou 2%o). 

Limite de resistência (fu) é a força máxima suportada pelo material, e com a qual 

ele se rompe, ou seja, é o ponto máximo de resistência da barra, sendo seu valor obtido 
pela leitura direta na máquina de tração. A tensão máxima é determinada pela relação 
entre a força de ruptura e a área da seção transversal inicial da amostra. 

Alongamento na ruptura: é o aumento do comprimento do corpo de prova cor- 
respondente à ruptura, expresso em porcentagem, ou seja, 


t,-t 





e= 2.100 (1.17) 


em que £, e £, são os comprimentos inicial e final, respectivamente, de um trecho (nor- 
malmente central) do corpo de prova; £, deve ser medido depois de retirada a carga. 

Para os materiais especificados pela ABNT NBR 7480:2007, o comprimento ini- 
cial a utilizar é de déz vezes o diâmetro nominal da amostra. Por exemplo, se o material 
ensaiado tem diâmetro de 1Ô mm, o £, será de 100 mm. 

A classificação, os diâmetros e seções transversais nominais de barras e fios e os 
coeficientes de conformação superficial mínimo n, das barras não lisas são estabeleci- 
dos na norma. Para a massa específica do aço, pode-se tomar o valor de 7.850 kg/m). 

Os ensaios de tração para a determinação do diagrama tensão-deformação do 
aço, dos valores característicos da resistência ao escoamento f, ” da resistência à tração 
fi € da deformação na ruptura €,, devem ser efetuados segundo a ABNT NBR ISO 
6892-2:2013. o 

Nos aços com patamar de escoamento definido, a deformação específica de cálculo 
(E,,), que é a correspondente ao início do patamar, é obtida pela expressão 1.18: 

£- 


Era a e (1.18) 


em que: 


E, - módulo de elasticidade is aço, admitido igual a 210.000 MPa (2,1 - 10º 
Kgfemi); 

f a tensão (resistência) de escoamento de cálculo do aço, igual a f, d1AS: 

f, — resistência característica do aço à tração. 


Para o aço CA60, que não apresenta patamar de escoamento, o item 8.3.6 da 
ABNT NBR 6118:2014 permite, assim como para os aças com patamar, utilizar, para 
os cálculos nos estados limites de serviço e último, o diagrama simplificado da Figura 
1.12. Esse diagrama é válido | para intervalos de temperatura entre -20 ºC e 150 e v 

* pode ser aplicada para tração e-compressão. 
O Quadro 1.2 contém algumas propriedades dos aços, as quais, com as novas 
* prescrições da ABNT NBR 6118; 2014 quanto à relação E = x/d, que será explicada em 
detalhes no capítulo 3 (estudo da flexão em vigas de- concreto armado), passam a ser 
apenas ilustrativas. 


“Quadro 1.2 Propriedades mecânicas dos aços. 


[am [om [Goma [ma 
[cs [ao [| ao [ou | om | 
[co [om [ss | oa [ros | 











NE 


E 


Figura 1.12 Diagrama im para aços de armaduras passivas (Figura 8.4 da ABNT 
NBR 61 18:2014). 
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1.8 DIMENSIONAMENTO (CALCULO) DE UMA ESTRUTURA 


O cálculo, ou dimensionamento, de uma estrutura deve garantir que ela suporte, 
de forma segura, estável e sem deformações excessivas, todas as solicitações a ue estará 
submetida durante sua execução e utilização. 

O dimensionamento, dessa forma, consiste em impedir a ruína (falha) da estrutu- 
ra ou de determinadas partes da mesma. Por ruína hão se entende apenas o perigo de 
ruptura, que ameaçã à vida dos ocupantes, mas também as situações em que a edifica- 
ção não apresenta um perfeito estado as utilização, devido a deformações excessivas, 
fissuras inaceitáveis etc. 

De acordo com o item 14.2.1 da ABNT NBR 6118:2014, o objetivo da análise 
estrutural é determinar os efeitos das ações em uma estrutura, com a finalidade de efe- 
tuar verificações de estados limites últimos e de serviço. A análise estrutural permite 
estabelecer as distribuições de esforços internos, tensões, deformações deslocamentos 
em uma parte ou em toda a estrutura. 

Em outras palavras, a finalidade do cálculo estrutural é gararáis, com segurança 
adequada, que a estrutura mantenha certas. características que possibilitem a utilização 

“satisfatória da construção, durante sua vida útil, para as finalidades às quais foi concebida. 

Entretanto, não se pode pretender que uma estrutura tenha segurança total contra 
todos os fatores aleatórios que intervêm em uma edificação no processo de concepção, 
execução e utilização; isso é válido tanto para as ações como para a resistência dos 
distintos elementos da construção. Basicarhente, a insegurança está relacionada às se- 
guintes incertezas: 


e Resistência dos materiais utilizados, influenciada por alguns fatores (tempo de 
duração da aplicação das cargas, fadiga, fabricação etc.), pelas condições de exe- 
cução da obra e pelos ensaios, que não reproduzem fielmente as situações reais; 

* Características geométricas da estrutura (falta de precisão na localização, na 
seção transversal dos elementos e na posição das armaduras); 

* Ações permanentes e variáveis; e 

“* Valores das solicitações calculados, que podem ser diferentes dos reais em vir- 
tude de todas as imprecisões inerentes ao processo de 'cálculo. 


Objetivamente, o cálculo (dimensionamento) de uma. à estrutura consiste em uma 
das seguintes operações: 


* Comprovar que uma seção previamente conhecida (forma, dimensões e quan- 
tidade de armadura) é capaz de resistir às solicitações mais desfavoráveis que 
poderão atuar; ou 
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* Dimensionar uma seção ainda não definida completamente (algumas dimen- 
sões podem ser impostas antes do cálculo, como a largura de uma viga sob uma 
parede), a fim de que suporte as solicitações máximas a que poderá estar sujeita. 


Os métodos de cálculo das estruturas de concreto armado podem ser classificados, 
basicamente, em dois grupos: os métodos clássicos, ou das tensões admissíveis, e os 
métodos de cálculo na ruptura (ou dos estados limites). 


1.8.1 Mérovos dAssicos | 

Nestes métodos, são determinadas as solicitações (Momento fletor - M, Força 
cortante — V e Força normal — N) correspondentes às cargas máximas de serviço (cargas 
de utilização); calculam-se as tensões máximas correspondentes a essas solicitações, su- 
pondo um comportamento completamente elástico dos materiais; as tensões máximas 
são, então, limitadas a uma fração da resistência dos materiais (tensões ddr e, 
dessa -forma, a segurança da estrutura é garantida. 

Os métodos clássicos são métodos determinísticos, nos quais se consideram fixos, 
não aleatórios, os distintos valores numéricos que servem de partida para o cálculo 
(resistência dos materiais, valores das cargas etc.). Algumas restrições podem ser feitas 
a esses métodos: E 


a) Como os valores envolvidos são fixos, não aleatórios, as grandezas são empregadas 
com seus valores máximos, raramente atingidos durante à vida útil da estrutura, o 
que geralmente leva a um superdimensionamento. 

b) O cálculo por meio do método clássico conduz.frequentemente a um mau aprovei- 
tamento dos materiais, pois não considera sua capacidade de adaptação plástica pira 
resistir a maiores solicitações. 

c) O método clássico baseia-se .no valor das tensões oriundas das cargas de serviço, 
supondo que durante a utilização a estrutura permaneça em regime elástico, como 
ocorre geralmente; entretanto, não fornece informação acerca da capacidade que a 
estrutura têm de receber mais carga, não sendo possível averiguar, com esse imétodo, 
sua verdadeira margem de segurança; e 

d) Há situações em que as solicitações não são proporcionais às ações, e um pequeno 
aumento das ações pode provocar um grande aumento das solicitações (ou a situação 
contrária), 


1.8.2 MéroDoOSs DE CALCULO NA RUPTURA (OU DOS ESTADOS LIMITES) 

Nestes métodos, a segurança é garantida fazendo com que as solicitações corres- 
pondentes às cargas majoradas (solicitações de cálculo) sejam menores que as solicita- 
ções últimas, sendo estas as que levariam a estrutura à ruptura (ou a atingir um estado 
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º limite últirio) se os materiais tivessem suas resistências reais (resistências característi- 
cas) minoradas por coeficientes de ponderação das resistências (resistências de cálculo). 
De maneira geral, a ABNT NBR 6118:2014 estabelece, em seu item 12.5, que 
na verificação da segurança das estruturas de concreto devem ser atendidas as condi- 
ções construtivas e as condições analíticas de segurança. Nas condições construtivas 
de segurança devem-se tomar cuidados especiais em relação aos critérios de detalha- 
mento (seções 18 e 20 da norma), ao controle dos materiais, conforme as normas es- 
pecificas, especialmente as ABNT NBR 12654:1992: versão torrigida: 2000 (Controle 
tecnológico de materiais componentes do concreto — procedimento) e ABNT NBR 
12655:2006 (Concreto de cimento Portland — Preparo, controle e recebimento — pro- 
cedimento), e ao controle de execução da obra, conforme a ABNT NBR 14931:2004 
(Execução de estruturas de concreto — procedimento) e outras normas específicas. 

- “Quanto às condições analíticas de segurança, a ABNT NBR 6118:2014 (item 
12.5.2) indica que “as resistências não podem ser menores que as solicitações e devem 
ser verificadas em relação a todos os estados limites e todos os carregamentos espe- 
cificados para o tipo de construção considerado, ou seja, em qualquer caso deve ser 
respeitada a condição: 


R,2s, (119 


Para a verificação do estado limite último de perda de equilíbrio como corpo 
rigido, R, e S, devem assumir os valores de cálculo das ações estabilizantes e desestabi- 
lizantes respectivamente”. Na expressão 1.19, R, são os valores de cálculo dos esforços 
resistentes e S, são os valores de cálculo dos eaforbê solicitantes. 

O nflado dos estados limites é um processo simplificado de verificação da se- 
gurança, visto que uma análise probabilística completa seria difícil e complicada, até 

| mesmo impossível, e por isso é chamado de semiprobabilístico. Admite-se que a es- 
trutura seja segura quando as solicitações de cálculo forem, no máximo, iguais aos 
valores que podem ser suportados pela estrutura no estado limite considerado (ver 
seção 1.8.1.2.6 deste capítulo). Resumidamente, o método consiste em: 


Adotar os valores característicos para as resistências e para as ações. Dessa 
forma, aceita-se que, a priori, as resistências efetivas possam ser inferiores aos 
seus valores característicos e que as ações efetivas possam ser superiores aos seus 
Valores característicos; e 

* Cobrir os demais elementos de incerteza existentes no cálculo estrutural pela 
transformação dos valores característicos em valores de cálculo: minoram-se 
as resistências e majóram-se as ações. 
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1.8.2.1 Valores característicos das resistências as 
A ABNT NBR 6118:2014, item 12.2, define os valores característicos das resis- 


tências que deverão ser transformadas em valores de cálculo da seguinte maneira: 
: ' 
Os valores característicos f, das resistências são os que, em um lote de material, têm 


uma determinada probabilidade de serem ultrapassados, no sentido desfavorável para 
-a segurança. Usualmente é de interesse a resistência caracteristica inferior fer Cujo 
valor é menor que a resistência média f, embora por vezes haja interesse na resistên- 
cia caracteristica superior f, tumeps CUJO valor é maior que f,. Para os efeitos desta norma, 
a resistência característica leer é admitida como sendo o valor que tem apenas 5% 
de probabilidade de não ser atingido pelos elementos de um dado lote de material. 


Esses conceitos estão também apresentados, em detalhes, no item 1.6.2.2 deste 


capítulo. 


1,8.2.2 Valores de cálculo das resistências 

Os valores de cálculo das resistências, segundo o item 12.3.1 da ABNT NBR 
6118:2014, são obtidos a partir das resistências características inferiores f., por meio da 
expressão 1.20: 


fg=—+ (1.20) 


em que Y, é o coeficiente de ponderação das resistências, definido no item 12.4 da 
norma é apresentado na seção 1.8.1.2:5 deste capítulo. 


1.8.2.3 Valores de cálculo das tensões resistentes 
Segundo o item 12.3.2 da ABNT NBR 6118:2014: 


As tensões resistentes de cálculo gp, ou tp, são estabelecidas para a determinação 
das solicitações resistentes de cálculo que não dependam diretamente das resistências 
medidas convencionalmente em ensaios de corpos de prova padronizados dos mate- 
riais empregados. Os valores de G,, € Tp; São estabelecidos, em cada caso particular, a 
partir das teorias de resistência dos elementos estruturais considerados. 


1.8.2.4Valores de cálculo da resistência do concreto 

A ABNT NBR 6118:2014, item 12.3.3, amplia o conceito de resistência de cál- 
culo do concreto, a qual deve ser determinada de duas maneiras, em função da idade 
do concreto. É 
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a) Quando a verificação se faz em data j igual ou superior a 28 dias de idade: 


(1.21) 


fi= 


at ko 


Neste caso, o controle da resistência à compressão do concreto deve ser feito aos 
28 dias, de forma a confirmar o valor de f, adotado no projeto. 


b) Quando a verificação se faz em data j inferior a 28 dias de idade: 
fa » 


fa =Si=p o mk 
Y. 


r 


(1.22) 


em que , é à relação f, af lar que pode ser e obtida pelo gráfica: da gia 1,13 ou pela 
expressão. 1.23: 


B;= exp [s-[1 - (28/92) (123) 


com: 


0,38 para concreto de cimento CPIJ e CPIV 
s=|0,25 para concreto de cimento CPI e CPII 
0,20 para.concreto de cimento CPV -ARI 


t-idade efetiva do concreto, em dias. 


Esta verificação deve ser feita aos t dias para as cargas aplicadas até essa data. A 
verificação para a totalidade das cargas ainda será feita para a data que córresponda a 28 
dias. Neste caso, o controle da resistência do concreto à compressão deve ser feito em 
duas datas: aos t dias e aos 28 dias, de forma a confirmar os valores de ts e f, adotados 
no projeto. 

Para estudar a dat e em que o escoramento de uma estrutura de concreto fode 
ser retirado devem ser ysados, no caso de a idade do concreto ser inferior a 28 dias, os 
valores da resistência expressos em 1.19 e 1.20. Para datas'em que o concreto tem idade 
acima de 28 dias, o valor a se adotar para a resistência é o relativo aos 28 dias, pois o 
aumento de resistência que ocorre a partir desta data já é considerado no valor de 0,85, 
que multiplica a resistência à compressão de cálculo do' operários (a explicação é dada 
no capítulo 3). 

A variação da resistência à compressão do concreto em relação a sua idade é mos- 
trada no gráfico da Figura 1. 13. É importante destacar que para o cálculo e verificação 
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dos estados limites últimos e de serviço não se pode utilizar, para o concreto, resistência 
superior ao valor obtido aos 28 dias de idade. 


. Valores de b, = ((4 / fas) PaTB concretos com cimento 
b, de endurecimento lento, normal e rápido 








3 ' 10 100 1000 10000 
t (dias) 


Figura 1.13 Variação da resistência à compressão do concreto em relação a sua-idade. 
1.8.2.5 Coeficientes de ponderação das resistências 
As resistências, de acordo com o item 12.4 da ABNT NBR 6118:2014, deverão 


ser minoradas pelo coeficiente: i 


PE (1.24) 
em que: 


“Ya, — parte do coeficiente de ponderação das resistências que considera a varia- 
bilidade da resistência dos materiais envolvidos; . 
Y,— parte do coeficiente de ponderação das resistências que considera a dife- 
rença entre a resistência do material no corpo de prova € na estrutura; 
Ym — parte do coeficiente de ponderação das resistências que considera os des- 
vios gerados na construção e as aproximações feitas em projeto do ponto de 
vista das resistências. 


Para o estado limite último, os valores base para verificação são apresentados no 
Quadro 1.3 (Tabela 12.1 da ABNT NBR 6118:2014). 


Quadro 1.3 Valores dos coeficientes y, e ,. 


ETA 
EE DE O JE 
= 









Excepcionais 
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Para as peças em cuja execução sejam previstas condições desfavoráveis (por 
exemplo, más condições de transporte ou adensamento manual ou concretagem defi- 
ciente por contentração de armadura), o coeficiente Y, deve ser multiplicado por 1,1. 
Para peças pré-moldadas e pré-fabricâdas, os valores encontram-se na ABNT NBR 
9062:2006. 

Admite-se, nas obras de pequena importância, o emprego de aço CAZ2S sem a 
realização do controle de qualidade estabelecido na ABNT NBR 7480:2007, desde que 
O coeficiente de segurança para o aço seja multiplicado por 1,1. 

Para o estado limite de serviço (seções 17, 19 e 23 da ABNT NBR 6118:2014), 
não é necessário usar coeficientes de minoração, e, portanto, Tn E 1,0. 

Para obras usuais e-situações normais em geral, têm-se, para o concreto e aço no 
estado limite último, os valores respectivos das resistências de cálculo: 


RR as (1.25) 
à, 
f 
E = 1.26) 
PAS o e 


1.8.2.6 Estados limites 
Os estados limites considerados no cálculo das estruturas de concreto são os esta- 
dos limites últimos e os estados limites de serviço. 

- O estado limite último é aquele relacionado ao colapso ou a qualquer outra forma, 
de ruína estrutural que determine a paralisação, no todo ou em parte, do uso da estrutu- 
ra. De acordo com o item 10.3 da ABNT NBR 6118:2014, a segurança das estruturas 
de concreto deve sempre ser verificada em relação aos seguintes estados limites últimos: 


.a) Perda do equilíbrio da estrutura, admitida como corpo rígido; 


b) Esgotamento da capacidade resistente da estrutura, em seu todo ou em parte, por 
causa de solicitações normais e tangenciais; admitem-se, em geral, verificações sepa- 
radas dessas solicitações (ver capítulos 3 e 6 deste livro); 

c) Esgotamento da capacidade resistente da estrutura, em seu todo ou em piparte, consi- 
derando os efeitos de segunda ordem; 

d) Provocado por solicitações dinâmicas; 

e) Colapso progressivo; 

f) Esgotamento da capacidade resistente da' estrutura, n no seu todo ou em parte, consi- 
derando exposição ao fogo, conforme a ABNT NBR 15200 2012; 

&) Esgotamento da capacidade resistente da estrutura, considerando ações sísmicas, de 
acordo com a ABNT NBR 15421:2006; 

h) Outros que, eventualmente, possam ocorrer em casos especiais. 
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Os estados limites de serviço, conforme o item 10.4 da ABNT NBR 6118:2014, 
são os relacionados à durabilidade das estruturas, à aparência, ao conforto do usuário c 
à boa utilização funcional das mesmas, seja em relação aos usuários, às máquinas ou aos 
equipamentos utilizados. 

A segurança das estruturas de concreto pode exigir a verificação de dás dos 
seguintes estados limites de serviço definidos no item 3.2 da ABNT NBR 6118:2014, 
ou de outros especiais não definidos na norma; não estão relacionados os referentes 
exclusivamente às estruturas de concreto protendido; 


a) Formação de fissuras (ELS-F): estado em que se inicia a formação de fissuras (ver 
item 13.4.2 da norma e seção 4.7.1 deste livro); 

b) Abertura das fissuras (ELS-W'): estado em que as fissuras sc apresentam com aber- 
turas iguais aos valotes máximos especificados no item 13.4.2 da norma e na seção 

4.7.2 deste livro; : à 

c) Deformação excessiva (ELS-DEF): estado em que as deformações atingem os.ti- 
mites estabelecidos para utilização normal da estrutura, também definidos no item 
13.3 da norma e na seção 4.8 deste livro; e 

d) Vibrações excessivas (ELS-VE): estado em que as vibrações atingem os limites 
estabelecidos para a utilização normal da construção (item 23.3 da norma). 


Os estados limites de serviço, de acordo com o item 4.1.2.2 da ABNT NBR 
8681:2003, decorrem de ações que podem ser combinadas de três maneiras, de acordo 
com o tempo de permanência na estrujura: 


a) Combinações quase permanentes: combinações de ações que podem atuar sobre a 
estrutura durante mais da metade do seu periodo de vida; 

b) Combinações frequentes: combinações de ações que se repetem, durante o período 
de vida da estrutura, em torno de 10 vezes em 50 anos ou que tenham duração total 
igual a uma parte não desprezível desse período da ordem de 5%; e 

c) Combinações raras: combinações de ações que podem atuar no máximo algumas 
horas durante o período de vida da estrutura. 


1.8.3 Ações 

Denomina-se ação qualquer influência, ou conjunto de influências, capaz de pro- 
duzir estados de tensão ou de deformação em uma estrutura. 

As ações são tratadas pela ABNT NBR 6118:2014 em seu capítulo 11, desta- 
cando no jtem 11.2.1: Na análise estrutural deve ser considerada a influência de todas 
as ações que possam produzir efeitos significativos para a segurança da estrutura em 
exame, levando-se em conta os possíveis estados limites últimos e os de serviço. 
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“As ações a considerar classificam-se, de atordo com a ABNT NBR 8681:2003, 
em ações permanentes, variáveis e excepcionais. Para cada tipo de construção, as 
ações consideradas devem respeitar suas peculiaridades e as normas a elas aplicáveis. 


1.8.3.1 Ações permanentes 

* Ações permanentes (ABNT NBR 6118:2014, item 11.3) são as que ocorrem com 
valores praticamente constantes durante toda a vida'da construção. Também são consi- 
deradas permanentes as ações que crescem no tempo, tendendo a um valor limite cons- 
tante. As.ações permanentes devem ser consideradas com seus valores representativos 
mais desfavoráveis para a segurança e são divididas em diretas e indiretas. 


a) As ações permanentes diretas são constituídas pelo peso próprio da estrutura e pelos 
pesos, dos elementos construtivos fixos e das instalações permanentes. Nas constru- 
-ções atuais, admite-se que o peso próprio da estrutura seja avaliado com a massa 

“especifica de 2400 kg/m” para o concreto simples e de 2500 kg/m? para p concreto 
armado ou protendido; esses valores, assim como as massas específicas dos mate- 
riais de construção usuais, são indicados na ABNT NBR 6120:1980. Os pesos das 
instalações permanentes são considerados com os valores nominais indicados pelos 
respectivos fornecedores. Além do peso próprio, é preciso, sempre que necessário, 
considerar permanentes os empuxos de terra e outros materiais granulosos, quando 
forem admitidos não removíveis. 

b) As ações permanentes 'indiretas são constituídas pelas deformações impostas por 
retração e fluência do concreto, deslocamentos de apoio, imperfeições geométricas 
(globais e locais) e protensão. A maneira de considerar cada uma delas está nos itens 
11.3.3.1a 11.3.3.5 da ABNT.NBR 6118:2014. - 


1.8.3.2 Ações variáveis 
As ações variáveis são classificadas como diretas e indiretas. 


a) Ações variáveis diretas 
As ações variáveis diretas (item 11.4.1 da ABNT NBR 6118:2014) são constituí- 
das pelas cargas acidentais previstas para o uso da construção, pela ação do vento e da 
água, devendo-se respeitar as prescrições feitas por normas brasileiras específicas. 
As cargas acidentais previstas para o uso da construção correspondem, normal- 
mente, a: 


* cargas verticais de uso da construção (pessoas, fnobiliário, veículos, materiais 
. diversos etc.); É 

* cargas móveis, considerando o impacto vertical; 

* impacto lateral; 

* força longitudinal de frenação ou aceleração; e 
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Essas cargas devem ser dispostas nas posições mais desfavoráveis para o elemento 
estudado, ressalvadas as simplificações permitidas por normas brasileiras específicas. É 
obrigatória a consideração-da ação do vento, e os esforços correspondentes à ação, do 
vento devem ser determinados de acordo com o prescrito pela ABNT NBR 6123: 1988, 
permitindo- se o emprego de regras simplificadas previstas em normas específicas. 

Nas estruturas em que houver possibilidade de ficar água retida, deve ser conside- 
rada a presença de uma lâmina de água correspondente ao nível de drenagem efetiva- 

- mente garantido pela construção. Em relação às ações variáveis que podem ocorrer du- 
rante a construção, no item 11.4.1.4 da ABNT NBR 6118:2014 está especificado que: 


As estruturas em que todas as fases construtivas não tenham sua segurança garantida 
pela verificação da obra pronta devem ter, incluídas no projeto, as verificações das, 
fases construtivas mais significativas e sua influência na fase final. À verificação de 
cada uma dessas fases deve ser feita considerando a parte da estrutura já executada 
e as estruturas provisórias auxiliares com os respectivos pesos próprios. Além disso, 


devem ser consideradas as cargas acidentais de execução. 


b) Ações variáveis indiretas 

De acordo com o item 11.4.2 da norma, as ações variáveis indiretas são as causa- 
das por variações uniformes e não uniformes de temperatura e por ações dinâmicas. À 
variação da temperatura da estrutura é considerada uniforme quando é causada global- 
mente pela variação da temperatura da atmosfera e pela insolação direta. Ela depende 
do local de implantação da construção e das dimensões dos elementos estruturais quea 
compõem. De maneira genérica, podem ser adotados os seguintes valores: 


* Para elementos estruturais cuja menor dimensão não seja superior a 50 cm, 
deve ser considerada uma oscilação de temperatura em torno da média de. 
10ºCa 15ºC; | 

* Para elementos estruturais maciços ou ocos com os espaços vazios inteiramente 
fechados, cuja menor dimensão seja superior a 70 cm, admite-se que essa osci- 
lação seja reduzida, respectivamente, para 5º'Ce 10'C,e 

* Para elementos estruturais cuja menor dimensão esteja entre 50 cm e 70 cm, 
admite-se interpolação linear entre os valores indicados. 


A escolha de um valor entre os limites superior e inferior de cada caso pode ser 
feita considerando 50% da diferença entre as temperaturas médias de verão e inverno, 
no Jocal da obra. Em edificios de vários andares, devem ser respeitadas as exigências 
construtivas prescritas na ABNT NBR 6118:2014 para que sejam minimizados os 
efeitos das variações de temperatura sobre a estrutura da construção. O coeficiente de 
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dilatação térmica do concreto (item 8.2.3 da norma), para-efeito de análise estrutural, 
pode ser admitido como sendo igual a 10% *C-!, 

No caso de distribuições de temperatura significativamente não uniformes, os 
efeitos dessa distribuição 'devem ser considerados. Na falta de dados precisos, pode 
ser admitida uma variação linear entre os valores de temperatura adotados, desde que 
a variação de. temperatura entre uma face e outra da estrutura. não seja inferior a 5 "E; 

Em relação às ações dinâmicas (item 11.4.2.3 da norma), quando a estrutura es- 
tiver sujeita a choques ou vibrações por causa de suas condições de uso, ôs respectivos 
efeitos devem ser considerados na determinação das solicitações. Havendo possibilidade 
de fadiga, ela deve ser considerada no dimensionamento das peças, de acordo com as 
prescrições da seção 23 da ABNT NBR 6118:2014, que não serão aqui descritas em 
razão de.a fadiga ser de pouca ocorrência em estruturas de edificios. 


1.8.3.3 Ações excepcionais 
Quanto às ações excepcionais, a ABNT NBR 6118:2014, no item 11. 5, prescreve: 
“No projeto de estruturas sujeitas a situações excepcionais de carregamento, cujos efeitos 
não possam ser controlados por outros meios, devem ser consideradas ações excepcionais 
com os valores definidos, em cada caso particular, por Normas Brasileiras específicas”. 
Resumindo, as ações podem ser classificadas; pára o caso de construções usuais e 


segundo a ABNT NBR 6118:2014, como: 


* permanentes: peso próprio, retração, protensão, fluência e recalques; e 
* variáveis: acidental vertical, vento e temperatura. 


1.8.3.4 Valores representativos das ações 
Às ações são quantificadas por seus valores representativos, que podem ser valores 
característicos, convencionais excepcionais e reduzidos, conforme foram definidos no 


item 11.6 da ABNT NBR 6118:2014. 


a) Valores característicos 

Os valores característicos das ações (F,) são estabelecidos em função da variabi- 
lidade de suas intensidades. Para as ações permanentes, esses valores estão definidos 
em normas específicas, como a ABNT NBR 6120:1980. 

Os valores característicos das ações variáveis (F.,) correspondem aos que têm pro- 
babilidade de 25% a 35% de serem ultrapassados .no sentido desfavorável durante um 
período de 50 anos (conduz a um período médio de retorno de 200 a 140 anos, respectiva- 
mente). Também estão definidos em normas especificas, como a ABNT NBR 6120:1980. 


b) Valores convendonals excepcionais 
Os valores convencionais excepcionais são arbitrados para as ações excepcionais, e 
não podem ser definidos em norma, pois dependem de cada caso particular. 


r 
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€) Valores reduzidos 
Os valores reduzidos são definidos em função da combinação de ações para as 
verificações de estados limites últimos e de serviço. 


Para as verificações de estados limites últimos, quando a ação considerada é 
combinada com a ação principal, os valores reduzidos são determinados ad- 
mitindo ser muito baixa a probabilidade de ocorrência simultânea dos valores 
característicos de duas ou mais ações variáveis de naturezas diferentes (ver pró- 
xima seção). 

* Para as verificações de estados limites de serviço, os valores reduzidos são detcr- 
minados a partir dos valores característicos, por expressões que estimam valores 
frequentes e quase permanentes de uma ação que acompanha a Ação Penal 

- (ver-próxima séção). 


1.8.3.5 Valores de cálculo 

Os valores de cálculo F, das ações são obtidos, para as várias combinações, a partir 
dos valores representativos, Endtiplicandocos pelos respectivos coeficientes de ponde- 
ração Y, definidos também na próxima seção. 


1.8.4 COEFICIENTES DE PONDERAÇÃO DAS AÇÕES 
De acordo com o item 11.7 da ABNT NBR 6118:2014, as ações devem ser majo- 
radas pelo coeficiente de ponderação Y, obtido pelo produto de três outros: 


á Y=Y “To Yo : k (1.27) 
em que: 


Yn — considera a variabilidade das ações; 

Yo” considera a simultaneidade de atuação das ações (yp = Wo W, ou W, Quadro 
1.5); e 

Yo — considera os possíveis desvios gerados nas construções e as aproximações 
feitas em projeto do ponto de vista das solicitações. 


O desdobramento do coeficiente de ponderação (ou de segurança) em coeficientes 
parciais permite que os valores gerais especificados para y, possam ser discriminados em - 
função das peculiaridades dos diferentes tipos de estruturas e de materiais de constru- 
ção considerados. 

Como as ações consideradas no projeto podem ser de várias naturezas, o índice do 
coeficiente y, pode ser alterado para identificar a ação considerada, com cs símbolos Ye 
“e Y, € To para as ações permanentes, variáveis diretas (acidentais), protensão e efeitos 

de deformações impostas (ações indiretas), respectivamente. 
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Os valores do coeficiente y, relativos e estados limites óliimos (ELU) são apre- 
sentados no item 11.7.1, e os relativos aos estados limites de serviço (ELS) são dados 
no item 11.7.2 da ABNT NBR 6118:2014. 


1.8.4.1 Coeficientes de ponderação para os estados limites últimos 
Os valores base para verificação nos estados limites últimos são os apresentados 
nos quadros 1.4 e 1.5 (tabelas 11.1 e 11.2 da ABNT NBR 6118:2014), para os coefi- 


cientes Y, Yo € Ya: fespectivamente. : 


Quadro 1.4 Valores do coeficiente y,= Yp * Yo: 








Ações 








Combinações 


de uções Permanentes (g) Variáveis (q) 


retração 
ua fel 
a oo 


Nomas | 14 Jrofra] 12 | az |] 
préame| to [us [uu[ios | sa | os | 
construção Ê 
12 
* Para as cargas permanentes de pequena variabilidade, como o peso próprio das estruturas, especial- 


Procensão (p) Recalques de apoio c 










ES RO ECO CO E 


mente as pré-moldadas, esse coeficiente pode ser reduzido para 1,3. - 


Quadro 1.5 Valores do coeficiente y,. 











acidentais de edifícios 


Cargas 
* Locais em que não há predominância de pesos de equipamen- 
tos que permanecem fixos por longos períodos de tempo, nem 
de elevadas concentrações de pessoas, como é o caso de edifícios 
residenciais 


















* Locais em que há predominância de pesos de equipamentos que 
permanecert fixos por longos periodos de tempo, ou de elevadas 
concentração de pessoas, como é o caso de edifícios comerciais, de 
escritórios, estações e edificios públicos . : 


* Biblioteca, arquivos, oficinas e garagens ! [08 | 
e o tu cm a o] 
+ Pressão dinâmica do vento nas estruturas em geral EN | 06 | 
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Quadro 1.5 Cinininuação: 5 


Temperatura 


* Variações uniformes de temperatura em relação à média anual 
local 





em que: 


w— fator de redução de combinação para o estado limite último; 

w, — fator de redução de combinação frequente: para o estado limite de serviço; e 
y,— fator de redução de combinação quase Emas pa o estado limite de 
serviço. E 


Os valores dos quadros 1.4 e 1.5 podem: ser modificados em casos especiais, não 
contemplados aqui, de acordo com a ABNT NBR 8681: 2003. 

O valor do coeficiente de ponderação, de cargas permanentes de mesma origem, 
em um dado carregamento, deve ser o mesmo ao longo de toda estrutura. À única ex-: 
ceção é o caso da verificação da estabilidade como corpo rígido. | 

Segundo o item 13.2.3 da norma, à seção transversal de pilares e pilares-paredes 
maciços, qualquer que seja a sua forma, não pode apresentar dimensão menor que 19 
cm. Em casos especiais, permitem-se paredes estruturais com espessura entre 14 cm e 
20 cm e pilares com largura inferior a 20 cm, desde que o coeficiente Y, seja majorado 
pelo coeficiente de ajustamento Y,, de acordo com os valores do Quadro 1.6 (item 
13.2.3 da ABNT NBR 6118:2014); esta correção se deve ao aumento da probabilidade 
de ocorrência de desvios relativos significativos e falhas na construção. Em qualquer 
caso, não se permite pilar com seção transversal de área inferior a 360 cm? 

Para lajes em balanço com espessura h inferior a 19 cm, os esforços solicitantes de 
cálculo também devem ser multiplicados pelo coeficiente de ajustamento y, dados no 
item 13.2.4.1 da norma e no Quadro 1.7. 


Quadro 1.6 Valores do coeficiente adicional y, para pilares e pilares- E 





Esses valores também podem ser obtidas pela expressão 1.28, em que bé a menor 
dimensão da seção transversal-do pilar, expressa em centímetros (cm): 


1.º 195-0,05-b (1.28) 
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Quadro 1.7 Valores do coeficiente adicional , para lajes em balanço. 


[ut [os [o [as [aaa [ 5as [axo [ras [140 [145 | 


Esses valores também podem ser obtidos pela expressão 1.29, em que h é a altura 
da laje, expressa em centímetros (cm): : - 












1,=195-005-h “(1.29) 


1.8.4.2 Coeficientes de ponderação para os estados limites de serviço 

Em geral, o coeficiente de ponderação das ações, para os estados limites de serviço, 
é tomado igual a Y,, (y,= Yo) sendo que y, tem valor variável conforme a verificação 
desejada, conforme a seguir, sendo os valores dos fatores de redução y, e wy, referentes 
às combinações de serviço dadas no Quadro 1.5, em que: 


Yo = 1 para combinações raras; 
Yp = W, para combinações frequentes; 
Yp = 'W, para combinações quase permanentes. 


O objetivo da análise estrutural (seção 14 da ABNT NBR 6118:2014) é deter- 
minar os efeitgs das ações na estrutura, de modo a verificar os estados limites últimos 
e de serviço. Essa análise permite estabelecer as distribuições de esforços internos, as 
- tensões, aê deformações eos deslocamentos, em parte ou em toda a estrutura. Para isso, 
as solicitações de cálculo devem ser determinadas a partir de combinações das ações 
consideradas, de acordo com a análise estrutural. 


1.8.5 ComBinaçÕES DAS AÇÕES É E 

Um carregamento é definido pela combinação das ações que têm probabilidades 
não desprezíveis de atuarem simultaneamente sobre a estrutura durante um período 
preestabelecido. 

A combinação das ações deve ser feita de forma que possam ser determinados os 
efeitos mais desfavoráveis para a estrutura; a verificação da segurança em relação aos 
estados limites últimos e aos estados limites de serviço deve ser realizada em função 
de combinações últimas e de serviço, respectivamente. Em todas as combinações, as 
ações permanentes devem ser tomadas em sua totalidade; das ações variáveis devem 
ser tomadas apenas as parcelas que produzem efeitos desfavoráveis para a segurança. 

As ações incluídas em cada uma das combinações devem ser consideradas com 
seus valores representativos, multiplicados pelos respectivos coeficientes de ponderação. 
As combinações das ações necessárias às verificações nos estados limites último e de 
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serviço estão definidas no item 11.8 da ABNT NBR 6118:2014 para diversas possibi- 
lidades, e critérios gerais são dados no item 4.3.3 da ABNT NBR 8681:2003. ' 


1.8.5.1 Combinações últimas 

As combinações últimas são classificadas como normais (relacionam-se aqui ape- 
nas as referentes ao esgotamento da capacidade resistente para elementos de concreto 
armado), especiais ou de construção c excepcionais. As ações permanentes devem 
figurar em todas as combinações de ações. 


a) Combinações últimas normais (concreto armado) 
Em cada combinação última normal, uma das ações variáveis é e cinaiderida como 
a principal, admitindo-se que ela atue com seu valor característico F,eas demais são 
entendidas como secundárias, atuando com seus valores reduzidos de combinação p, 


- Fo conforme a ABNT NBR 8681: 2003. As combinaçoes normais são dadas pela 
expressão 1.30: 


Ee atra Patr Ent Evo ED tr Voc Fa (1.30) 
em que: , 


F, - valor de cálculo das ações para combinação última; 

Fa — representa as ações permanentes diretas; 

E, — representa as ações indiretas permanentes como a retração Fa e variáveis 
como a temperatura Fu . 
Fo — representa as-ações variáveis diretas das quais Fa é escolhida principal; 
Yo Tp Ty Y— expressos no Quadro 1.4; 


Vo Vo — expressos no Quadro 1.5. 


De maneira geral, deverão ser consideradas inclusive combinações em que o eteito 
favorável das cargas permanentes seja reduzido pela consideração de y, = 1,0. No caso 
de estruturas usuais de edifícios, essas combinações que consideram O reduzido (1,0) 
não precisam ser consideradas. 

Ainda, no caso de combinações normais para perda do equilíbrio como corpo 


rígido, devem ser empregadas as seguintes expressões: 


SE)>SFy) à (1.31) 

F=t, Gu tR, | (1.32) 

Fira Cu Qu, E (1.33) 
Gu Qu + vo (o ; (1.34) 


js 
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Qu= Qu + Evo "Qu (1.35) 
em que: 


F.— representa as ações estabilizantes; 

F 4 representa as ações não estabilizantes; 

G, — é o valor característico da ação permanente estabilizante; 

R,-— é o esforço resistente considerado estabilizante, quando houver; 

G— é o valor característico da ação permanente instabilizante; 

Q 4 — é o valor característico das ações variáveis instabilizantes; 

Qu é0valor característico da ação variável instabilizante considerada principal; 
Vo e Q, — são as demais ações variáveis instabilizantes, consideradas com seu 
valor reduzido; 

Qmn — é O valor característico mínimo da ação variável estabilizante que 
acompanha obrigatoriamente uma ação variável instabilizante. 


b) Combinações últimas especiais ou de construção 

- No caso das ações especiais ou de construção, vale a mesma combinação das nor- 
mais (expressão 1.30), tendo, os termos, os mesmos significados. A diferença é que 
w, pode ser substituído por y, quando a atuação da ação principal Fa tiver duração 
muito curta. 

Nessas combinações devem sempre estar presentes as ações permanentes, a ação 

variável especial, quando existir, com seus valores característicos, e as demais ações va- 
riáveis, com probabilidade não desprezível de ocorrência simultânea, com seus valores: 
reduzidos de combinação. 


c) Combinacões últimas excepcionais ; 

No caso das ações excepcionais, também y, pode ser substituído por y, quando à 
atuação da ação principal Fui tiver duração muito curta. 

Da mesma maneira devem também sempre figurar as ações permanentes, a ação 
variável excepcional, quando existir, com seus valores representativos, e as demais 
ações variáveis, com probabilidade não desprezível de ocorrência simultânea, com seus 
valores reduzidos de combinação. Nesse caso enquadram-se, entre outros, sismo, in- 
cêndio e colapso progressivo. À combinação é expressa por: 

Fut Fate Fat + Evo Ft Toa Vou Fo * (136) 


qlax 
em que Fé a ação excepcional, c os demais termos são os mesmos definidos no item 3). 
1852 Combinações de serviço 


As combinações de serviço são classificadas de acordo com seu tempo de perma- 
nência na estrutura cm quase permanentes, frequentes c raras. 


Rar. 1 SEMILALILIVALS GU CSLL UG CI ULUIAI UT LUHLITAL GiIGUAS va 


a) Combinações quase permanentes de serviço 

Nas combinações quase permanentes admite-se que as ações atuem durante gran- 
de parte do período de vida da estrutura, e sua consideração pode ser necessária na 
verificação do estado limite de deformação excessiva. Nessas combinações, todas as 
ações variáveis são consideradas com seus valores quase permanentes y, : Fu sendo: 


Fra = LF, + Ev Fa (1.37) 
em que: 
Rs é o valor de cálculo das ações para combinações de serviço; 


“W, o fator de redução de combinação quase permanente para o estado limite 
de serviço. : 


b) Combinações frequentes de serviço - 

Nas combinações frequentes, as ações se repetem muitas vezes durante o período 
de vida da estrutura, e sua consideração pode ser necessária na verificação dos estados 
limites de formação e abertura de fissuras e de vibrações excessivas. Podem também ser 
consideradas para verificações de estados limites de deformações excessivas decorren- 
tes de vento ou temperatura que possam comprometer as vedações. Nessas combina- 
ções, a ação variável principal E, é tomada com seu valor frequente y, * F, we todas as 
dernais ações variáveis são tomadas com seus valores quase permanentes y, * Fo sendo: 


Fog = LF + Wi Fat EV Ega | (1.38) 


“em que: 


E « é o valor característico das ações variáveis principais diretas; 
y, é o fator de redução de combinação frequente para o estado limite de serviço. 


c) Combinações raras de serviço 
Nas combinações raras, as ações ocorrem algumas vezes durante o período de vida 
da estrutura, e sua consideração pode ser necessária na verificação do estado limite de 
formação de fissuras. Nessas combinações, a ação variável principal F,, é tomada com j 
seu valor característico F,,,, € todas as demais ações são tomadas com seus valores fre- 
quentes y, * F sendo: Ê 


. 


dus = EF + oa t Ev Ejs (1.39) 


1.8.6 SoLicrrações 

Denomina-se solicitação (ou esforço solicitante) qualquer esforço (momento fle- 
tor, força norrnal, força cortante) ou conjunto de esforços decorrentes das ações e apli- 
cados a uma ou mais seções de um elemento da estrutura. 
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Na ABNT-NBR 6118:2014, as solicitações de cálculo são obtidas para a combi-. 
nação de ações considerada, de acordo com a análise estrutural, e para cada estado li- 
mite a ser considerado, ou seja, as ações é que são majoradas, sendo então determinadas 
as solicitações. 


1.9 QUALIDADE DAS ESTRUTURAS 


Um dos aspectos a se destacar na ABNT NBR 6118:2014 é a preocupação exis- 
tente com a questão da qualidade e durabilidade das estruturas, apresentadas na seção 
5, Requisitos gerais de qualidade da estrutura e avaliação da conformidade do projeto, 
e na 6, Diretrizes para a durabilidade das estruturas de concreto. À norma estabelece, 
no item 5.1.1, que as estruturas de concreto devem atender aos seguintes requisitos 
mínimos de qualidade durante a construção e utilização, classificados em três grupos 
distintos definidos no item 5.1.2: 


* Grupo 1: requisitos relativos à capacidade resistente da estrutura ou de seus 
elementos componentes; 

* Grupo?2: requisitos relativos ao desempenho em serviço, que consiste na capa- 
cidade de a estrutura se manter em condições plenas de utilização, não devendo 
apresentar danos que comprometam, em parte ou totalmente, o uso para o qual 
foi projetada; e 

* Grupo3: requisitos relativos a sua durabilidade, que consiste na capacidade de 
a estrutura resistir às influências ambientais previstas e definidas em conjunto 
pelo autor do projeto estrutural e o contratante. 


Simplificadamente, as exigências do grupo 1 correspondem à segurança contra à 
ruptura, as exigências do grupo 2 referem-se a danos como fissuração excessiva, defor- 
mações inconvenientes e vibrações indesejáveis e as exigências do grupo 3 têm como 
referência a conservação da estrutura, sem necessidade de reparos de alto custo. * 

A solução estrutural adotada deve atender aos requisitos de qualidade estabeleci- 
dos nas normas técnicas referentes aos três grupos. Deve ainda considerar as condições 
arquitetônicas, funcionais, construtivas (estabelecidas principalmente na ABNT NBR 
14931:2004), estruturais e de integração com os demais projetos (elétricos, hidráulicos 
e outros). 

Quanto ao projeto em si, ele deve proporcionar as informações necessárias para a 
execução da estrutura, atendendo a todos os requisitos estabelecidos na ABNT NBR 
6118:2014 e em outras complementares e específicas, conforme'o caso. 


1.10 DURABILIDADE DAS ESTRUTURAS DE CONCRETO 
Em relação à durabilidade, a ABNT NBR 6118:2014, no item 6.1, exige que as 


estruturas de concreto sejam projetadas e construídas de modo que, sob as influências 
ambientais previstas e quando utilizadas conforme estabelecido em projeto, conservem 
sua segurança, estabilidade e comportamento adequado em serviço durante o periodo 
correspondente à sua vida útil de projeto. 

Vida útil de projeto, de acordo com o item 6.2 da norma, é o período de tempo 
durante o qual se mantêm as características da estrutura de coricreto, sem intervenções 
significativas, desde que sejam atendidos os requisitos de uso e manutenção prescritos. 
pelo projetista e construtor, bem como de execução dos reparos necessários decorrentes 
de eventuais danos acidentais. 

A durabilidade das estruturas de concreto requer, ainda, cooperação e esforços 
coordenados do proprietário, do usuário e dos responsáveis pelo projeto arquitetônico, 
pelo projeto estrutural; pela tecnologia do concreto e pela construção. 

Uma das principais responsáveis pela perda de.qualidae e durabilidade das es- 
truturas é a agressividade do meio ambiente, que segundo o item 6.4 da ABNT NBR 
6118:2014 está relacionada às ações físicas e químicas que atuam sobre as estruturas 
de concreto, independentemente das ações mecânicas, das variações volumétricas de 
origem térmica, da retração hidráulica e outras previstas no dimensionamento. 

Nos projetos das estruturas correntes, a agressividade ambiental pode ser clas- 
sificada de acordo com à apresentado no Quadro 1.8 (Tabela 6.1 da ABNT NBR 
6118:2014), podendo ser avaliada, simplificadamente, segundo as condições de exposi- 
ção da estrutura ou de suas partes. Co A o 


Quadro 1.8 Classes de agressividade ambiental (CAA). 


Classificação geral 
Classe de agressividade ai do tipo de ambien- 
ambiental Agrsnvidade te para efeito de 
projeto 


ural 

















Risco de deteriora- 
ção da estrutura 






| 
Fraca Simm | Insignificante 


- Grande 


E 
Muito forte Elevado 
Respingos de maré 





. 
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Quadro 1.8 Continuação. E 
, Classificação geral 
do tipo de ambien- | Risco de deteriora- 
te para efeito de ção da estrutura 
projeto 


*Classe de agressividade 
ambiental 


Agressividade 


Pode-se admitir um microclima com uma classe de agressividade mais branda (um 
nível acima) para ambientes internos secos: salas, dormitórios, banheiros, cozinhas, 
áreas de serviço de apartamentos residenciais e conjuntos comerciais ou ambientes 
com concreto revestido com argamassa e pintura. 


Pode-se admitir uma classe de agressividade mais branda (um nível acima) em obtas 
em regiões de clima seco, com umidade relativa do ar menor ou igual a 65%, partes 
da estrutura protegidas de chuva em ambientes predominantemente secos ou regiões 
onde chove raramente. . 


Ambientes quimicamente agressivos, tanques industriais, galvanoplastia, branquea- 
mento em indústrias dc vuiuiose é papel, armazéns de fertilizantes, indústrias químicas. 





A durabilidade das estruturas é altamente dependente das caracteristicas do con- 
creto e da espessura e qualidade do concreto do cobrimento da armadura. Segundo 
o item 7.4.2 da ABNT NBR 6118:2014, ensaios comprobatários de desempenho da 
durabilidade da estrutura frente ao tipo e nível de agressividade previsto em projeto 
devem estabelecer os parâmetros mínimos a serem atendidos. Na falta destes e por 
causa da forte correspondência entre a relação água/cimento, a resistência à com- 
pressão do concreto e sua durabilidade, é permitido adotar os requisitos mínimos 
do Quadro 1.9 (Tabela 7.1 da ABNT NBR 6118:2014), destacando que o concre- 
“to empregado na execução das estruturas devg cumprir os requisitos estabelecidos 
na ABNT NBR 12655:2006, e as classes de concreto são dadas na ABNT NBR 
“ 8953:2009 (Concreto para fins estruturais — classificação pela massa específica, por 
grupos de resistência e consistência). 


Quadra 1.9 Correspondência entre classe de agressividade e qualidade do concreto. 


e | + FE 
ii sa E RT E 
[Con eemdo [= | ec3 | cão [ eco 


Além das especificações da classe de concreto e do máximo fator água/cimento, as 
verificações de aberturas máximas de fissuras e os cobrimentos mínimos das armaduras 











Classe de concreto 
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(capítulo 4), todos em função da classe de agressividade ambiental, fazem parte das 
condições de projeto que garantem a durabilidade da estrutura. ci 


1.11 CUIDADOS A TOMAR EM UM PROJETO PARA GARANTIR A DURABILIDADE 


Ao se iniciar um projeto de uma estrutura em concreto armado, para garantir a sua 
durabilidade é preciso, no minimo, tomar os seguintes cuidados referentes ao cálculo e 
detalhamento: pa 


1) Identificar a região em que a estrutura será construída e em que condições será 
utilizada, definindo a classe de agressividade ambiental (CAA) e a classificando de 
acordo com o Quadro 1.8; | 

2) Definir, a partir da CAA, o valor minimo da resistência característica do concreto 
(£) e o valor máximo do fator água/cimento (A/C), fornecido no Quadro 1.8; 

3) Ainda, por meio da CAA, determinar 0 cobrimento mínimo da armadura que deve 
ser empregado (será visto no capítulo 4), 

4) Identificar o uso do edifício cuja estrutura está sendo calculada; assim, fica definido 
o valor de y, (Quadro 1.5) para ser empregado na verificação de abertura de fissuras; 

5) Verificar se a abertura de fissuras atende aos limites prescritos (será visto no capítulo 4). 


Esses cuidados são imprescindíveis para garantir, em relação ao cálculo estrutural, 
a durabilidade adequada da obra. Além disso, outros fatores somam-se a estes: um bom 
detalhamento das armaduras, execução adequada, manutenção etc. 


ÂADENDO 


RESUMO DAS EXPRESSÕES E PRINCIPAIS GRANDEZAS RELACIONADAS NESTE CAPÍTULO 
Neste adendo estão todas as expressões relacionadas no capítulo e também os 
valores das principais grandezas citadas. 


A. Expressões e seus significados 


fez ft. (1-1,645-0)ouf =f/ -1,645-5 (1.2) 


Coeficiente de variação as 


| 
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Relação tensão-deformação para concretos no ELU: 
Concretos de classes até C50: €,, = 2,0%o; €,, = 3,5%o; n = 2 
Concretos de classes C50 até C90: ' 
Ea” 2,0%o + 0,085%o : (f,, — 50) 

E = 2,6%0+ 35%o * [(90 - £,,)/100]* 
n=1,4+23,4- [(90 - f,)/100]' 
Para'ELS até C50, substitui-se f, por f., 


q,=0,85-f, Ii de ] | 
. E 


| Relação tensão-deformação para concretos no ELU em função da resistência carac- 
terística f, para concretos até classe CSO 


= 2 é 
E, 
set 2 | (1.15) 
Relação tensão-deformação pará concretos no ELU em função da resistência de 
cálculo f,, para concretos até classe C50 


E 
o, asse i(1-d 




































E4= 








Condição de segurança — 
R,25, (1.19) 
Resistência de projeto (cálculo) ; 
f fios “a 


d 


Ym 
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RS (1.4) 


=03-[2º (1.6) 
Resistência média à tração do concreto de classes C50 até C90 


fim =212:In(1+0,11-€,) 


em 


| Módulo de elasticidade secante 





















Módulo de elasticidade inicial para concretos de classes C20 a C50 


E,=a,-5600- JF, (1.9) 
Módulo de elasticidade inicial para concretos de classes C55 a C90 


1/3 
E,=21,5- ao. “Gg: (ga 25) 






Módulo de elasticidade secante em no da resistência característica E 









E,=o,-E,= [o8+02 da) E, <E, 


Módulo de elasticidade inicial no tempo t para concretos de classes C20 até C45 
5 


Módulo de elasticidade inicial no tempo t para concreto de classes C50 até C90 


EL- [É al E, 
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Resistência de projeto (cálculo) à compressão do concreto quando a verificação se 
faz em data j igual ou superior a 28 dias de idade 







Resistência de projeto (cálculo) à compressão do concreto para idades menores que 
28 dias. 








Coeficiente de desenvolvimento da resistência à compressão do concreto ao longo 
do tempo. 


0,38 para concreto: de cimento CPII e CPIV 
s=|0,25 para concreto de.cimento CPI e CPII 
0,20 para concreto de cimento CPV — ARI 


B, = exp s- [1 - (28/02]) . (1.23) 
Coeficiente de ponderação de resistência 
Resistência de projeto E à compressão do concreto 
E 


E (1.25) 


1,4. 
Resistência de projeto (alado) de escoamento o do aço 


Coeficiente de EC de ações 
HEY Te (1.27) 
Valores do coeficiente adicional y, para pilares e rj 


Y,=1,95-0,05:b (1.28) 


Valores do coeficiente adicional y, para lajes em balaço 


=1,95 - 0,05 -h Ato) 
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Combinação última normal ELU e para especial de construção 















Combinação última ação normal para perda do equilíbrio como corpo rígido 
Combinação última ação normal para perda do equilíbrio como corpo rígido 
F, “Too GutR, (1.32) 
Combinação última ação normal para perda do equilíbrio como corpo rígido 
Fu = Tn Gy + Tg Qi To" Quim (1.33) 
Combinação última ação normal para perda dó equilíbrio como corpo rígido 









Fi = tg Fa + eg Poa t Tg (Fm + EV Foo) + Veg Va" Fi (1.30) 
















Q4=0,+Zy, Q, (1.35) 


Combinação última excepcional 






Ee E +71, E +E Evo Farra vo Fa (1.36) 
Combinação quase permanente ELS 












no E E ZF, +Ey, EF, . ( 
Combinação frequente ELS Pan - 
Fou = EF + 4h Foot Eva Es (1.38) 
Combinação rara ELS 
=5F.+F | 





B. Valores das principais grandezas de interesse 


Deformações específicas de concretos até C50 
E E = 2,0%; E, = 3,5%0 









Coeficiente de Poisson do conçreto | 
Módulo de elasticidade transversal do concreto 


G.=E,/2,4 
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Módulo de elasticidade do aço 
| E, = 210.000 MPa 













Peso específico concreto sem armadura y Sao Eae 


Coeficiente de dilatação térmicado aço * e 


a =1,2:105ºC" 
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PAVIMENTOS DE EDIFICAÇÕES COM LAJES NERVURADAS UNIDIRECIONAIS DE 
VIGOTAS PRÉ-MOLDADAS 


2.1. INTRODUÇÃO 


Para calcular uma estrutura composta de lajes, vigas e pilares, é necessário, antes 
de tudo, conhecer o tipo de pavimento ou de forro que será usado para que s scja possível 
determinar as cargas e, posteriormente, detalhar as vigas e na sequência os pilares. 

Dependendo da finalidade da edificação projetada, há um grau de exigência de 
funcionalidade, dimensões mínimas e ações a serem atendidas. Assim, não é possivel, 
por exemplo, comparar o forro de uma casa popular de 60 m? com o de um teatro de 
1.000 mº, 

Serão considerados os pavimentos mais simples, econômicos e que resultam em 
boas soluções para pequenos e médios vãos, empregados principalmente em constru- 
ções residenciais e comerciais de pequeno € médio porte (casas, sobrados, pequenos 
edifícios). No projeto desses tipos de edificações, têm sido empregados cada vez mais 
os sistemas de lajes nervuradas com vigotas pré-moldadas, formadas geralmente por 
“trilhos e treliças, no lugar do sistema de lajes maciças de concretoarmado: 


2.2 DESCRIÇÃO DAS LAJES NERVURADAS COM VIGOTAS PRÉ-MOLDADAS 


As lajes pré-moldadas aqui descritas são utilizadas para vencer pequenos e médios 
vãos e cargas não muito clevadas. Exclui-se, desta forma, as lajes pré-moldadas proten- 
didas em forma de x (ou duplo Tê) e as alveolares, mostradas nas figuras 2.1a e 2.1b. 

Assim, serão estudadas as lajes nervuradas unidirecionais compostas de vigotas 
pré-moldadas dos tipos “trilho” e “treliça”, chamadas, doravante, de lajes pré-moldadas 
ou simplesmente de lajes trilho e lajes treliça. Nas normas brasileiras que tratam dessas 
lajes, a seguir relacionadas, elas são chamadas de lajes pré-fabricadas: 


- ABNT NBR 14859 - 1º de maio de 2002:'laje pré- -fabricada — - requisitos. Parte 
1: lajes unidirecionais, 

* ABNT NBR 14859 - 2 de maio de 2002: laje denidads requisitos. Parte | 
2: lajes bidirecionais; 
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* ABNT NBR 14860 1º de maio de 2002: laje pré-fabricada — pré-laje — requi- 
sitos. Parte 1: lajes unidirecionais; 

* ABNT NBR 14860 - 2 de maio de 2002: laje pré-fabricada — pré-laje — requi- 
sitos. Parte 2: lajes bidirecijonais; 

* ABNT NBR 14861 - 28 de novembro de 2011: lajes alveolares psometdaças 
de concreto protendido — requisitos e procedimentos. 

* ABNT NBR 14862 - 30 de maio de 2002: armaduras treliçadas eletrossolda- 


das — requisitos. 


Essas lajes são formadas por elementos pré-moldados chamados de vigotas (trilho, 

de concreto armado ou protendido, ou treliça), por lajotas (normalmente cerâmicas) 
e por uma “capa de concreto” moldada no local (Figura 2.1c e 2.1d). A armadura do 
elemento tipo trilho é composta de barras retas colocadas na parte inferior deste. Em 
relação ao elemento tipo treliça, sua armadura é uma treliça espacial de aço formada 
por três banzos paralelos e diagonais laterais de forma senoidal, soldadas por processo 
eletrônico aos banzos (Figura 2. le). . 





a) Laje lipo x b) Laje alveolar 





c) Lajo tipo trilho d) Laje tipo treliça e) Armação - laje troiça 
Figura 2.1 Seções transversais de lajes pré-moldadas: a) tipo T- b) alveolar; c) tipo Erilhos d) tipo 


treliça; e) amadura da nervura da laje tipo treliça. 


A ABNT NBR 14859-1:2002 define o seguinte: 


Lajes pré-fabricadas unidirecionais (item 3.1): são lajes nervuradas constituídas por 
nervuras principais longitudinais-dispostas em uma única direção, podendo ser empre- 
gadas algumas nervuras transversais perpendiculares às nerváras principais. 


Vigotas pré-fabricadas (item 3.1.1): são constituídas por concreto estrutural, execu- 
tadas industrialmente fora do loca! de utilização definitivo da estrutura, ou mesmo, em 
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. canteiros de obra, sob rigorosas condições de controle de qualidade. Englobam total ou 
parcialmente a armadura inferior de tração, integrando parcialmente a seção de concre- 
to da nervura longitudinal. Podem ser: 


a) de concreto armado com seção de concreto usualmente formando um “T” invertido, 
com armadura passiva totalmente englobada pelo concreto da vigota; utilizadas para 
compor as lajes de concreto armado (LC); 

b) de concreto protendido com seção de concreto usualmente formando um “T” in- 
vertido, com armadura ativa pré-tensionadá totalmente'englobada pelo concreto da 
vigota; utilizadas para compor as lajes de concreto protendido (LP); 

c) treliçadas com seção de concreto formando uma placa, com armadura treliçada (con- 
forme ABNT NBR 14862:2002), parcialmente englobada pelo concreto da vigota. 
Quando necessário, deverá-ser complementada com armadura passiva inferior de 
tração totalmente englobada pelo concreto da nervura; utilizadas para compor as 
lajes treliçadas (LT). 


Às seções transversais das lajes com vigotas do tipo trilho em concreto armado e 
concreto protendido (vencem vãos maiores que as usuais de concreto armado) são mos-. 
tradas nas figuras 2.2 e 2.3 (figuras 1 e 2 da ABNT NBR 14859-1:2002, em que são 
identificadas por LC e LP respectivamente), e a seção transversal das lajes com vigotas 
do tipo treliça está apresentada na Figura 2.4 (Figura 3 da ABNT NBR 14859-1:2002, 
em que são identificadas por LT). 


Vigota (VC) 


Ca de to (C) Elemento de enchimento (E) 





h 
SM bb 
ER Intereixo (1) 
EM i=b,+b, 
Vigota (VC h,) h=h+hç 


Figura 2.2 Laje pré-fabricada com vigotas de concreto armado (LC). 
) 





nf AL " 


d, Izb,+b, 
Vigota (VP h,) : : . heh,thç 


Figura 2.3 Laje pré-fabricada com vigotas de concreto protendido (LP). 
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Vigota (VT) Capa de concreto (o) Elemento de enchimento (E) 


E b, Intereixo (1) 
v 
F I=b.+b, 
Vgola(VTh) n=h,+h, 


Figura 2.4 Laje pré-fabricada com vigotas treliçadas (LT). 


Os eleméntos pré-moldados, nas fáses de montagem € concretagem, são os ele- 
mentos resistentes do sistema e têm capacidade de suportar, além do seu peso próprio, 
a ação das lajotas, do concreto da capa e de uma pequena carga acidental (alguém se 
locomovendo) para um vão normalmente de até 1,5 m. Desta maneira, 0 escoramento 
necessário para executar uma laje deste tipo não requer um grande número de ponta- 
letes ou escoras. Além disso, para executar a concretagem da capa não é necessário usar 
fôrmas, como é o caso das lajes maciças de concreto, pois o elemento pré-moldado e 
a lajota fazem esse papel. Esta é a principal vantagem deste tipo de laje: não se gasta 
fôrma, e é necessário pouco escoramento. 

-Como principais desvantagens podem ser destacadas a dificuldade na execução 
das instalações prediais e os valores dos deslocamentos transversais, bem maiores que 
os apresentados pelas lajes maciças. 

As lajes aqui descritas, embora usualmente chamadas de pré-moldadas, são, na 
verdade, parcialmente pré-moldadas, pois têm apenas um dos seus componentes, a vi- 
gota (tipo trilho ou treliça), feito fora de posição em e atuará. Isso se explica em razão 
da limitação de transporte vertical. , 

Caso se optasse por uma solução em que o pavimento fosse composto apenas de 
elementos pré-moldados, haveria necessidade, em razão do peso desses elementos, 
de empregar equipamentos mecânicos para colocá-los na posição final: Também por 
essa razão, são empregadas lajotas cerâmicas com resistência relativamente baixa, po- 
rém suficiente para a finalidade em questão, sendo, acima de tudo, leves. Além delas, 
existem no mercado elementos de enchimento de concreto, isopor (EPS), concreto 
airado etc., permitindo o uso de um número menor de vigotas. 

Na ABNT NBR 14859-1:2002, item 3.1.3, é admitida armadura longitudinal 
complementar apenas em lajes treliçadas, quando da impossibilidade de ser colocada 
na vigota treliçada toda a armadura passiva inferior de tração necessária. 

Ainda segundo a ABNT NBR 14859-1:2002, item 3.1.3, deve ser colocada uma - 
armadura de distribuição posicionada na capa, nas direções transversal e longitudinal, 
para a distribuição das tensões oriundas de cargas cóncentradas e para o controle da 
fissuração. Conforme o item 5.6, essa armadura deve ter seção de no mínimo 0,9 cm?/m 
para aços CA25,'e de 0,6 ermê/m iria aços CASO e CA60 e tela soldada, contendo três 
barras por metro, pelo menos. 
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No caso em que se desejam nervuras longitudinais continuas, deve ser dispos- 
ta'na capa, sobre os apoios, nas, extremidades das vigotas e no mesmo alinhamento 
da nervura, uma armadura superior de tração, segundo o item 3.1.3 da ABNT NBR 
14859-1:2002. 

Finalmente, descreve-se como são executados os pavimentos de lajes pré-molda- 
das. Na Figura 2.5 são representadas, em um mesmo painel de laje, todas as etapas do 
processo construtivo: 


Etapa 1: Alvelamento e acerto do piso e execução do escoramento, normalmente com- 
posto de pontaletes e “guias mestres” (tábuas), as quais devem ser colocadas 
em espelho; nessa etapa, ainda deverão ser executadas as contraflechas, quan- 
do necessárias; 


Etapa 2: colocação das vigotas, poRaBRands lajotas (ou outro material de enchimento) 
nas extremidades como pasto: do espaçamento entre vigotas; duas sifuações 
são possíveis: 

* Apoio das vigotas sobre estrutura de concreto armado: as vigotas devem 

apoiar-se sobre as fôrmas, após estas estarem alinhadas, niveladas, escoradas 

e com a armadura colocada e posicionada; devem penetrar nos apoios pelo 

menos 5 cm e no máximo igual a metade da largura da viga; a concretagem 
das vigas deve ser simultânea à execução da capa; 

* Apoio das vigotas diretamente sobre alvenaria: neste cas», deve-se respal- 

dar a alvenaria e distribuir uma ferragem sobre ela para se formar uma cinta 

“de solidarização; as vigotas devem penetrar nos apoios de modo semelhante 

ao anterior, e a concretagem da cinta também deve ser simultânea à da capa; 


Etapa 3: colocação dos elementos de enchimento (lajoras cerâmicas, blocos de EPS ou 
outros), tubulação elétrica, caixas de passagem ctc.; os blocos da primeira car- 
reira podem ter um dos lados apoiados diretamente sobre a parede e o outro 


sobre a primeira linha de vigotas; 


Etapa 4: colocação das armaduras de distribuição e negativas (quando necessário), con- 
forme indicação (bitola, quantidade e posição), que deve ser fornecida pelo 
projetista ou fabricante; a armadura negativa deve ser apoiada e amarrada 
sobre a armadura de distribuição (e esta colocada transversalmente às vigotas 

. principais); 


Etapa 5: limpeza cuidadosa da interface entre as nervuras e o concreto a ser lançado, 
evitando-se a presença de areia, pó, terra, óleo ou qualquer substância que 
possa prejudicar a trânsferência de esforços entre as superficies de contato; 
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deve-se sempre umedecer a interface antes da concretagem, sem que, entre- 
tanto, haja acúmulo de água; . am: 


Etapa 6: concretagem da capa de concreto, que deve ser acompanhada de alguns cui- 
dados: 
* Colocar passadiços de madeira para evitar que as lajotas se quebrem; 
* Adensar o concreto suficientemente para que ele penetre nas juntas entre as 
vigotas E os elementos de enchimento; : 
* Efetuar boa cura, molhando bem a superficie da laje de concreto durante 


pelo menos três dias após a concretagem; 


Etapa 7: retirada do escoramento, que deve ocorrer aproximadamente após 15 dias do 
lançamento do concreto. Nos edificios de múltiplos pavimentos, o escora- 
mento do piso inferior não deve ser retirado antes do término da laje ime- 
diatamente superior. Deve ser verificada a resistência do concreto na data da 
retirada, como indicado na seção 1.8.2.4 do capítulo 1. , 


As lajes apresentadas até aqui caracterizam-se por nervuras (formadas pela vigota 
e pelo concreto moldado no local até à meia distância entre as duas vigotas adjacentes, 
como na Figura 2.7d) alinhadas segundo. apenas uma direção, como pode ser visto na 
Figura 2.5, recebendo, portanto, a denominação de lajes nervuradas unidirecionais. 
Hã a possibilidade do uso de vigotas e calhas pré-moldadas para se obter uma laje 
com nervuras em duas direções. , 


Capa de concreto Lajotas 





; Treiiça 
Figura 2.5 Detalhes construtivos de lajes pré-moldadas (manual Lajes Mediterrânea). 
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2.3 AÇÃO DA LAJE NAS VIGAS DO PAVIMENTO 


Em virtude do seu processo construtivo, as lajes pré-moldadas unidirecionais têm 
como característica principal a disposição das vigotas segundo uma só direção, geral- 
mente a do menor vão, e simplesmente apoiadas nas extremidades. Dessa forma, as 
vigas em que esses elementos se apoiam é que recebem a maior parte da carga. Podem, 
assim, ser consideradas lajes armadas em uma direção, o que se configura em uma des- 
vantagem, pois, além de ter um esforço de flexão maior quando comparadas às placas 
maciças, concentram quase toda à carga em uma só direção (nas vigas em que as ner-: 
vuras se apoiam). 

Usualmente, admite-se qué a ação das lajes pré-moldadas ocorre apenas nas vigas 
em que os elementos se apoiam, não considerando nenhuma ação das lajes nas vigas pa- 
ralelas aos elementos. Cabem, portanto, duas questões: É correto considerar que apenas as 

vigas perpendiculares às nervuras recebem a ação da laje? À capa de concreto não confere 
rigidez, mesmo que pequena, ao pavimento na outra direção, propiciando que também as 
vigas laterais recebam uma parcela da carga proveniente da laje? 

É possível responder, por meio de um estudo simples, em certa medida, a essas - 
interrogações. Não se pretende estabelecer números definitivos a respeito, mas apenas 
apontar tendências que estudos futuros, com uma análise experimental adequada, po- 
derão transformar em indicações precisas.” 

O comportamento estrutural de um pavimento formado por laje com vigotas 
pré-moldadas, adequadamente solidarizadas por uma capa de concreto, pode ser fais 
bem entendido quando comparado ao de um pavimento executado com elementos 
totalmente independentes (nesse. caso, a capa apenas aumenta a largura da mesa, não 
proporcionando rigidez na outra direção) e ao de um pavimento de laje maciça. Na ver- 
dade, as lajes pré-moldadas têm um comportamento intermediário ao dos elementos 
independentes e ao das lajes maciças (estas serão estudadas no capítulo 7). 


2.3.1 EstUDO PRELIMINAR 

Inicialmente, será apresentada uma análise sobre o comportamento destas três 
situações básicas (elementos independentes, laje pré-moldada com capa de concreto e 
laje maciça), tomando-se como exemplo um pavimento bastante simples, praticamente 
quadrado e simplesmente apoiado nas quatro bordas (Figura 2.6). 





7 Carvalho er al (1998) e Figueiredo Filho et al (2000). 
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363 cm 


330 cm 





Figura 2.6 Planta do pavimento para análise do comportamento de laje pré-moldada. 


Para. caracterizar o comportamento desse sistema. estrutural, serão comparados, 
para o pavimento da Figura 2.6, os esforçós internos e os estados de deslocamentos 
obtidos para as três situações citadas e ilustradas na Figura 2.7: formado por nervuras 
isoladas (caso a), por laje pré-moldada — elementos mais capa (caso b) — e por placa 
maciça (caso c). A diferença entre os casosa e b é que, no primeiro, os elementos não 
têm ligação transversal (na direção dos 3,63 m). a qual, no segundo, é proporcionada 
pela capa de concreto. 

Em todos os casos, as vigas V1, V2, V3 e va serão consideradas, para efeito de 
"cálculo, indeslocáveis na vertical, situação que realmente ocorre quando se tem, por 
exemplo, paredes estruturais no lugar de vigas. 

O objetivo em resolver esse pavimento é identificar um processo de cálculo (mo- 
delo físico e matemático) que possa ser usado com facilidade, segurança e que resulte 
em valores próximos dos reais para pavimentos de lajes com vigotas pré-moldadas. 

Para tornar possíveis as comparações, em todos, os casos são empregadas a mesma 
espessura total dos elementos, a mesma intensidade de carregamento atuante e as mes- ; 
mas características elásticas do concreto. Os valores são: 


* espessura total do pavimento = 11 cm; 

* espessura da capa = 3 cm; 

* p=5kN/mi (ação totalj já considerado o pero próprio); e 
* E. = 30000 MPa. 
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a) Shuação 1 — elementos Isolados b) Situação 2 -- laje pré-moldada 
Separação entre nervuras 
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Figura 2.7 Situações analisadas: elementos isolados, laje pré-moldada e laje maciça. 


“A análise dos esforços e deslocamentos para os casos b e c foi feita usando-se o 
processo de grelha equivalente (como será visto no capítulo 7), que consiste em dis- 
cretizar o pavimento por meio de um conjunto de elementos ortogonais capazes de 
resistir à torção e à flexão, simulando o comportamento da estrutura. A malha da grelha 
equivalente empregada é apresentada nas figuras 2.8 e 2.9, com a numeração dos nós 


(Figura 2.8) e dos elementos (Figura 2.9). - 
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Para o caso b, as nervuras são representadas pelos elementos 132 a 231, e os ele- 
mentos 12 a 110 representam a capa de concreto com espessura de 3 cm, que faz a 
ligação na direção transversal às nervuras. Os elementos da periferia (1a 11,111a 121, 
122 a 131,232 a 241) representam as vigas do contorno. No caso c, todos os elementos 
da grelha são iguais nas duas direções. No caso a, como são elementos isolados, cada um 
trabalha como uma viga independente, como indicado na Figura 2.10. 
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Figura 2.8 Malha da grelha equivalente usada pára os casos b e c, com a numeração dos nós. 
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Figura 2.9 Malha da grelha equivalente para os casos b e c, com a numeração dos elementos, 
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Figura 2.10 Modelo de cálculo usado para a situação a, com o elemento independente considerado- 


como uma viga simplesmente apoiada. 


A configuração deformada do pavimento para os três casos é mostrada nas figuras 
2.114 2:13. Nos gráficos, foi erapregada a mesma escala, e os deslocamentos são maio- 
res quando todos os elementos trabalham isoladamente (caso a, Figura 2.11) e menores 
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quando se considera o efeito de placa (caso c, Figura 2.13). A laje pré-moldada (caso 
b, Figura 2.12) apresenta um comportamento intermediário, porém mais próximo do 
caso de elementos isolados. 


“Deslocamento de um pavimento formado por vigas independentes 


8039.02 
8-00220 
0-0.04 a -0.02 
D-0,06 8 -0.04 
1 -0,08 a -0,06 
E -0,1a-0.08 


-0.02 a -1,39E-17 
D-0.04 a -0.02 

sm O-0,06 a -0 04 
EE -0.08 a -0.06 
8-0,1 a -0.08 


MM -0.02 a -1,39E717 
E -0,04 a -0,02 
D-0.06 a -0,04 

EE -0,08 a -0,06 
8-0,1a-0.08 





Figura 2:13 Configuração da laje taciça (caso c). 
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Percebe-se que no caso a todos os elementos têm a mesma linha elástica (eixo 
após a deformação) por causa da própria hipótese de que trabalham isoladamente, sem 
ligação transversal entre si. Na laje pré-moldada, caso b, as nervuras centrais apresen- 

“tam praticamente a mesma'linha elástica. Finalmente, na laje maciça, caso c, há dife- 
rença significativa entre ag linhas elásticas dos diversos “trechos” da placa, e as defor- 
mações são bem menores. Isso ocorre por haver rigidez praticamente igual tas direções 
longitudinal e transversal. . 

Os resultados relativos à ação das nervuras nas vigas de contorno V1 e V2 estão 
nos gráficos da Figura 2.14. No caso dos elementos isolados, somente a viga V1 (curva 
E) recebe as ações dos elementos. No caso da laje maciça, as ações em V1 e V2 são prati- 
camente iguais (curvas B « D), pois a laje é praticamente quadrada, e, portanto, a rigidez. 
nos dois sentidos é quase a mesma. Novamente a laje pré-moldada tem um compor- 
“tamento intermediário, porém'com a viga V1 (viga de apoio 'das nervuras) absorvendo 
uma parcela de esforço (curva A) maior que a viga V2, paralela às nervuras (curva C). 

— Essas,a princípio, são as características fundamentais das placas de lados com 
dimensões de mesma ordem de grandeza: valores próximos dos momentos nasfduas 
direções e distribuição equitativa das ações em todas vigas periféricas de apoio. 
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- Figura 2.14 Diagrama das ações das nervurás junto às vigas Vl e V2. 


* Nesses exemplos foi mantida constante a relação entre os vãos (3,30 m e 3,63 m) e 
entre a rigidez da longarina e da capa, e não foi considerada a possibilidade de fissuração 
de trechos do concreto do pavimento. Ás vigas do contorno.foram admitidas indeslocá- 
veis, tendo sido desprezado o efeito da fluência do concreto. Com estes exemplos iniciais 
foi possível ilustrar e compreender o comportamento das lajes pré-moldadas, de modo a 
embasar a análise de outras situações que possibilitaram estabelecer, aproximadamente, 
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a ação das lajes pré-moldadas em todas as vigas do pavimento, como será visto na pró- 
xima seção. á 


2.3.2 DEMAIS CASOS ANALISADOS E RESULTADOS OBTIDOS 
Dando continuidade à investigação, foram analisados mais sete casos de painéis 

de lajes pré-moldadas (casos 1 a 7), com o objetivo de verificar a influência, nos valores 

das reações nas vigas de apoio, da geometria do painel, da relação entre a rigidez dos 

trilhos e da capa, da deslocabilidade das vigas de apoio (largura'de 20 cm e altura de 40 

cm) e da inércia da capa c das-vigas do cóntorno (para simular a influência da fissura- . 
. ção desses elementos); os casos estão relacionados no Quadro 2.1, juntamente com os 

principais resultados. 


Quadio 2.1 Exemplos estudados e, percentual da carga na laje transferido para as vigas paralelas aos 
trilhos. 
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No caso 1 (referência), foram mantidas as características da laje estudada na seção 

2.3.1, no que se refere à geometria do painel (laje quadrada), à espessura da capa e da 
. laje e à indeslocabilidade das vigas de contorno. Neste caso, não foram considerados os 
efeitos da fissuração da capa, dos trilhos ou das vigas de apoio. 

No caso 2, estudou-se a influência da fissuração da capa de concreto (muito co- 
mum por causa da usual ineficiência dos procedimentos de cura), variando-se apenas 
a inércia dos elementos transversais da grelha. Considerou-se a inércia no estádio TI 
de um elemento de seção T, que resultou em um n valor próximo de 14% da inércia no 
estádio I (seção não fissurada). 

No caso 3, mantendo-se as demais características do caso de referência, variou-se 
a geometria do painel, adotando uma relação próxima de 2 para as dimensões dos lados 
(laje retangular), a fim de quantificar, nesse caso, a diminuição que certamente ocorre 
nas, ações da laje sobre as vigas paralelas aos trilhos. . 










EE 
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No caso 4, variou-se novamente a inércia dos elementos transversais da grelha, 
para o caso de laje retangular, a fim de obter mais um valor e ilustrar melhor o efeito da 
fissuração da capa de concreto. É 

Nos três casos seguintes (5 a 7), as vigas de apoio são deslocáveis, sempre com as 
lajes quadradas. Nesses casos; foram estudados os efeitos da deslocabilidade das vigas e 
da relação entre as espessuras da capa e da laje (rigidez da capa e dos trilhos). 

No caso 5, foram mantidas todas as características do caso de referência a fim de. 
analisar especificamente o efeito da flexibilidade das vigas nas ações das lajes nas vigas. 

No caso 6, adotou-se'uma nova espessura: de laje (mantendo-se a espessura da. 
capa e as demais características anteriores) com o objetivo de quantificar a influência 
da relação entre a rigidez da capa e a dos trilhos. 

' Finalmente, no caso 7, foi considerada, além da fissuração da capa (diminuindo- 
-se a rigidez dos elementos transversais da grelha), a fissuração das vigas de apoio (cuja 
inércia no estádio II é da ordem de 50% da inércia no estádio 1). 

Novamente, foi utilizado o processo de grelha equivalente para a obtenção dos 
resultados. Em todos os casos foi mantida a mesma malha utilizada anteriormente, 
apresentada nas figuras 2.8 e 2.9. 

Os valores das ações, da laje nas vigas de apoio são apresentados na última coluna 
do Quadro 2.1. Optou-se por apresentar apenas à parcela (%) do carregamento total 
que é transferida para as vigas paralelas aos trilhos, objetivo principal da análise. 


2.3.3 ANÁLISE DOS RESULTADOS 

A comparação dos valores obtidos entre os diversos casos mostra que os resultados 
são consistentés. Embora a limitação dos exemplos não permita quantificar precisa- 
mente a influência dos diversos parâmetros na parcela de carga absorvida pelas vigas 
de contorno paralelas aos trilhos, pode-se analisar esta influência de forma qualitativa, 
obtendo-se indicativos importantes para projeto. 

Os quatro primeiros casos explicitam os efeitos da geometria da ne e da fissura- 
ção da capa, fixando-se as'condições de não deslocabilidade das vigas de apoio, situação 
típica de lajes pré-moldadas apoiadas em paredes estruturais. 

A geometria da laje influi de forma significativa na trajetória das cargas. Quanto 
mais próxima da forma quadrada, maior a parcéla de forças absorvida pela viga paralela 
aos trilhos. A comparação entre os casos 1-3 e 2-4 mostra uma diminuição percentual 

& aproximadamente constante (50%) quando a relação entre as dimensões dos lados do 
&!: Painel passa de 1 para 2, independentemente da fissuração da capa. 

E A condição de fissuração da capa de concreto também desempenha importante 
:, papel no comportamento da laje. Com a capa fissurada, tem-se a diminuição do efeito 
de distribuição proporcionado por ela, reduzindo a parcela de carga na viga paralela aos 
deles, conforme comparação entre os casos 1-2 e 3-4 (diminuição aproxirnadamente 







88 Cálculo e detalhamento de estruturas usuais de concreto armado 


Nos últimos três casos, procurou-se aproximar as condições da situação real de 
lajes apoiadas em vigas, considerando a deslocabilidade e a fissuração delas (trabalha- 
-se apenas com lajes quadradas, a fim de não estender em demasia o número de casos 
estudados). 

O efeito de deslocabilidade das vigas de apoio é menos importante que o dos 
parâmetros anteriores, mas não é desprezível. Isto pode ser observado por meio de 
comparação entre os casos 1-5 e 2-7. Novamente, os resultados são consistentes e apre- 
sentam tendência de aumento das cargas nas vigas paralelas aos trilhos (entre 13% e 
25%) para os casos em que as vigas são deslocáveis. Deve-se lembrar que na análise dos 
exemplos 2-7, em que o aumento foi maior (25%), há também o efeito da fissuração 
das vigas de apoio (além de sua deslocabilidade), não considerada ro caso 5, em que o 
aumento das cargas nas vigas foi menor (13%). 

A influência da relação entre as espessuras da capa e da laje foi, analisada por meio 
da comparação entre os casos 5 e 6. Fica claro que quanto maior a espessura da capa 
em relação à espessura da laje, maior o efeito da distribuição das cargas, com variação 
bastante significativa (aumento de quase 70% na parcela de carga atuante nas vigas 
paralelas aos trilhos quando se consideram lajes de 11 cm e ló em). 

Algumas outras situações foram estudadas (novos vãos, relações entre vãos nas 
duas direções, espessura da capa etc.), chegando a valores ainda maiores da porcenta- 
" gem da carga total nas vigas paralelas às nervuras (pavimentos quadrados e aumento 

relativo da espessura da capa). - 


2.3.4 ConcLusões 

Como visto, não é possível admitir que as vigas paralelas aos trilhos não recebam 
nenhuma carga proveniente da laje. Em função dos valores obtidos, recomenda-se que 
aproximadamente 25% da carga total sejam transmitidos a essas vigas. 

É importante destacar que quando se considera uma fração da ação para as vigas 
em uma direção, o valor para a outra direção é fixado automaticamente, pois a soma 
das ações em todas as vigas deve resultar na ação total sobre o pavimento. Assim, ao se 
optar, por exemplo, por usar um valor de 80% para a direção x e este valor for a favor da 
segurança (maior que o real), na outra'direção estará sendo considerada ação menor que 
a real. Dessa maneira, podem ser usados dois tipos de prócedimento, chamados aqui de 
processo simplificado e processo racional. 

No processa simplificado admite-se que nas vigas perpendiculares às nervuras 
(direção y) atue toda a carga proveniente da laje, e que nas vigas paralelas (direção x) 
atue 25% dessa carga (este valor é um pouco menor que o máximo encontrado nos 
exemplos estudados), ou seja, se na laje a carga atuante total for P, nos cálculos das vigas 
será empregada uma carga de 1,25 - P, sendo, portanto, bastante a favor da segurança. 
" Neste caso, as expressões para o cálculo das reações nas vigas são: 
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* Ação nas vigas perpendiculares às nervuras: 


poll, p:ê 
==. => 2.1 
DE (2.1) 
* Ação nas vigas paralelas às nervuras: 
9,25:p-£,:€, 0,25-pre, (22) 


fes tange SIA, o ud 


em que p é a carga uniformemente distribuída sobre o pavimento, ?, é o valor de vão 
na direção paralela às nervuras e £, o valor do vão na direção perpendicular às nervuras. 
No processo racional, admite-se que as ações nas vigas das duas direções depen- 
dem fundamentalmente das dimensões da laje. Assim, como valores limites definidos 
em função dos resultados encontrados no estudo, quando a relação entre os vãos for I, 
nas vigas perpendiculares às nervuras (direção y) será distribuída 75% da carga, e nas vi- 
g2s paralelas (direção x), 25% da carga. Quando a relação entre os vãos for 2, os valores 
serão 92% e 8%, respectivamente: As expressões para o cálculo das reações nas vigas são: 


* Ação nas vigas perpendiculares às nervuras: 


(SBA17)-peo, 


2.3 
E 200 (2a) 
* Ação nas vigas paralelas às nervuras: 
(42-17-))-p-t, 
Pa = ——>——— 142.4) 
200 


Ê . . 
com À =, sendo £, o valor do vão na direção paralela às nervuras, £, o valor do vão na 


direção perpendicular às nervuras e é > €,; para ( 22:£, deve-se considerar € =2-. 

Embora novas situações ainda mereçam ser estudadas, é evidente que não será 
possível estabelecer valores que sejam corretos para qualquer caso; o ideal é que sc faça 
uma análise para casa caso. Os valores recomendados são limites, o que pode resultar 
em vigas superdimensionadas para situações particulares: O que é possível afirmar com 
certeza é que admitir que as vigas paralelas às nervuras não recebam nenhuma parcela 
do carregamento sobre o pavimento pode levar a resultados contra a segurança. 
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2.4 DETERMINAÇÃO DAS FLECHAS NAS LAJES PRÉ-MOLDADAS 


Um fator de vital importância no projeto das lajes com vigotas pré-moldadas é O 
cálculo das flechas (deslocamento máximo). Sugere-se que, a favor da segurança, ele 
seja feito considerando-as com o comportamento de elementos isolados, pois, pata as 
três situações analisadas inicialmente (seção 2.3.1), as flechas resultaram em 0,0874, 
0,0750 e 0,0198 em (casos a, b, c, respectivamente). O efeito da fissuração (capítulo 
1, seção 1. 1) pode ser considerado por meio de uma inércia média 1, determinada a 
partir do fato de que uma viga possui seções fissuradas e não fissuradas e cujo cálculo é 
mostrádo na seção 4.8 do capítulo 4. 

O efeito da fluência do concreto (defornágia ao longo do tempo sob ações per- 
manentes) também deve ser considerado na avaliação da flecha final, de acordo .com a 
ABNT NBR 6118:2014, como será visto na seção 4.8. 

Assim, a flecha, ainda sem os efeitos da fluência do concreto para a situação de 
nervuras simplesmente apoiadas nás extremidades, é representada por: 


RR a (2.5) 
“384 .E 1 


em que: 


p — ação atuante em uma nervura; 

£ — vão do tramo (normalmente a distância entre os eixos das vigas de apoio) da 
nervura, — , E 

E. — módulo de elasticidade do concreto; e 

11 — inércia média (seção 4.8). 


A análise feira até este momento refere-se apenas a um painel de laje, ou seja, as 
nervuras são simplesmente apoiadas nas vigas do contorno; outras situações, como vi- 
gotas que se estendem sobre dois painéis (contínuas), são vistas no Anexo 1. 


2.5 MOMENTO FLETOR E MODELO PARA O CÁLCULO DA ARMADURA 


” Para determinar o momento fletor nas nervuras, é interessante observar a Figura 
2.15, em que estão os diagramas de momentos da região central do pavimento para os 
três casos iniciais analisados na seção 2.3.1. Novamente, a placa apresenta os menores 
valores, e os resultados da laje pré-moldada (indicada na figura como nervura) e dos 
elementos isolados são relativamente próximos. Esse fato permite recomendar que o 
momento máximo de uma nervura de laje pré-moldada simplesmente apoiada seja 
calculado, a favor da segurança, como o de um eleimento isolado, expresso por: 
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.p2 


4 à 
- Moss = a (2.6) 





em que p é a carga atuante na nervura e f, seu vão. 


Dlagrama de momento fletor na região central da laje 
considerando placa maciça, nervura pró-moidada 
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Figura 2.15 Diagrama de momento fletor na região central da placa. 


O modelo matemátito para o cálculo da laje, como foi visto, é o de um conjunto de 
“vigas” paralelas que trabalham praticamente independentes, podendo ser adotada uma 
seção transversal em forma de “T” (por exemplo, a da Figura 2.16). Além disso, nas lajes 
contínuas deve-se, antes de iniciar a concretagem da capa de concreto, colocar armadu- 
ra junto à face superior do piso nas regiões de apoio das nervuras para limitar a abertura 
das fissuras, mesmo que as nervuras sejam calculadas como simplesmente apoiadas. 

Segundo o item 5.4 da ABNT NBR 14859-1:2002, as vigotas devem ter uma 
largura mínima tal que resulte, quando montadas em conjunto com os elementos de 
enchimento, uma nervura com largura mínima de 4,0.cm.:Cabe destacar que a ABNT 
NBR 6118:2014, no item 13.2.4.2, indica que para lájes nervuradas moldadas no local 
“a espessura da nervura não pode ser inferior a 5 em”. 





8) Seção transversal da nervura b) Seção transversal adotada 


Figura 2.16 Esquema da seção transversal da laje e o respectivo modelo adotado. 
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Pelo modelo de cálculo empregado, vê-se que à seção transversal resiste melhor 
aos momentos “positivos” (tracionam a faee inferior) que aos “negativos”, pois a região 
de concreto disponível junto à borda inferior da laje (região comprimida para momento 
negativo) é bem menor que a região junto à face superior. Assim, em lajes contínuas, 
nem sempre é possível obter, junto aos apoios intermediários, o momento negativo 
total indicado pelo cálculo. Por este motivo e também porque em obras de peque- 
no porte é dificil garantir o posicionamento correto da armadura negativa (durante a 
movimentação dos operários, ela pode se deslocar), neste trabalho, a menos que haja 
indicação contrária, serão considerados sempre os painéis pré-moldados simplesmente 
apoiados; as recomendações feitas anteriormente referem-se a esta situação. No Anexo 
1 encontram-se considerações sobre nervuras contínuas. 

As lajotas, normalmente cerâmicas, não trabalham estruturalmente e apenas ser- 
vem-de fôrma para o concreto da capa. À capacidade resistente do piso é estabelecida 
pelo trilho (ou treliça) e pela capa de concreto feita no local. É importante que o peso 
da lajota seja o menor possível e que a capa de concreto seja adequadamente resistente. 

A resistência da nervura pré-moldada da laje tipo trilho, antes da concretagem da 
capa, é estabelecida pelo concreto trabalhando à compressão e a armadura, à tração. No 
caso da laje tipo treliça, a resistência do elemento pré-moldado ocorre praticamente 
em razão da treliça espacial de aço. Como a altura da treliça é maior que a do trilho, 
esta última necessita, em princípio, mais escoramento (menor vão entre as linhas de 
escoramento). À treliça metálica serve também, após a concretagem da capa, como 
ligação entre o concreto do elemento pré-moldado e o concreto da capa, melhorando o 
comportamento do conjunto. 

Com base no modelo descrito, é possível montar um procedimento de cálculo 
que permite dimensionar a altura e a armadura longitudinal necessárias nas lajes pré- 
-moldadas. Na prática, costuma-se tabelar os resultados obtidos por este procedimento, 
a fim de que o engenheiro possa usar determinada laje pré-moldada sem efetuar todo 
o cálculo, embora esse procedimento não seja o mais adequado, como se discutirá na 
seção 2.7.2. O melhor é que o projetista efetuc o dimensionamento para cada situação 
que se apresente. 


. 
. 


2.6 VERIFICAÇÃO AO CISALHAMENTO 


. A verificação ao cisalhamento e o cálculo da armadura transversal nas lajes com vi- 
gotas pré-moldadas podem ser feitos como em vigas, pois elas são, na verdade, vigas sim- 
plesmente apoiadas ou vigas contínuas. Entretanto, pelas dificuldades de se colocar essa 
armadura em elementos de pequena altura, como são as nervuras, seu emprego não é 
comum. Isso é possível e permitido pelas normas se essas lajes forem consideradas como 
lajes nervuradas moldadas no local, o que não deixa de ser correto, pois se pode admitir 
que as características de concreto pré-moldado, messes casos, são apenas transitórias. 
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No caso das nervuras com armadura treliçada, embora as diagonais laterais pos- 
sam contribuir na'resistência ao cisalhamento, não é usual contar com essa colaboração. 

Nas lajes nervuradas, aqui tomadas como referência, é possível prescindir da ar- 
madura transversal, verificando-se apenas a tração diagonal sob flexão e cisalhamento 
(equação 2.7) e o esmagamento do concreto das bielas comprimidas. Serão apresenta- 
dos os procedimentos de verificação das lajes ao cisalhamento de acordo com a ABNT 
NBR 6118:2014, os quais se aplicam às lajes armadas em uma ou em duas direções, e 
serão transcritos, a seguir, apenas os itens que definem as condições para não utilização 
de armadura de cisalhamento. 

No item 13.2.4.2 a norma permite, para lajes nérvuradas com espaçamento entre 
eixos de nervuras menor ou igual a 65 cm, considerar os critérios de laje para verificar 
o cisalhamento da região das nervuras; caso contrário, elas devem ser verificadas como 
vigas. Ainda de acordo com o item 13.2.4:2, é permitida a verificação ao cisalhamento 
como lajes para nervuras com espaçamento entre 65 em e 90 cm se a largura média das 
nervuras for maior que 12 cm. 

As lajes podem prescindir de armadura transversal para resistir aos esforços de 
tração devidos à força cortante, conforme o item 19.4.1 da norma, se a força cortante 
solicitante de cálculo (V,,), a uma distância d da face do apoio, for menor ou igual à 
resistência de projeto ao cisalhamento (V. ,,), para situação sem armadura de protensão 
(a verificação pode também ser feita em termos de tensão, bastando dividir tudo por 

-b,- d),ou seja: 


Vas Vala Ko (1,2+40-p)] bd (2.7) 
em que: 


Tu E 0,25 * fg= 0,25 RN AA (veja seção 1.6.2.3, equações 1.4, 1.5 c 1.6) é a 
tensão resistente de cálculo ao cisalhamento; 


Às 0,02, 
d 





Pj= 


A, nas lajes com vigotas pré-moldadas, pode ser tomada como a armadura 
longitudinal total de todas as nervuras existentes no trecho considerado; 
d é a altura útil das nervuras; 
b, é a soma das larguras das nervuras no gecho considerado (item 17.4.1.1.2); 
em lajes, é usual que o trecho considerado seja uma faixa de largura igual a 1,0 m; 
k é um coeficiente.que tem os seguintes valores: 

* Para elementos em que 50% da armadura inferior não chegam até o apoiot k = 
(1; i 

+ Para os demais casos: k = |1,6 - d|, não menor que |1|, com d em metros. 
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2.7 CRITÉRIOS PARA ESCOLHA DA LAJE PRÉ-MOLDADA 


Todo projeto de uma estrutura de concreto armado, assim como o de um pavi- 
mento de lajes com nervuras pré-moldadas, é feito de maneira que garanta em todos 
os elementos componentes a segurança às ações aplicadas (o estado limite de colapso 
não será atingido), e que cada elemento funcione sem apresentar grandes deformações, 
atendendo ao estado limite de deformação excessiva. . 

Neste tópico, são apresentadas indicações que orientam a escolha da altura e ar- 
riadura a empregar nas nervuras das lajes pré-moldadas, de modo que haja seguran- 
ça adequada, conforto aos usuários e economia. Seguindo essas indicações, é possível 
diminuir ou mesmo evitar a maioria dos fatores que geralmente causam problemas 
patológicos nas edificações. 

Para escolher a altura e armadura de uma laje, é preciso, inicialmente, conhecer as 
ações que nela atuarão, descritas a seguir. -' os po ABA qui 


2.7.1 AÇÕES ATUANTES NA LAJE : 
As ações verticais que podem atuar em uma laje são as seguintes: 


* q- carga acidental; 
* &,— carga permanente estrutural (peso próprio da estrutura); 
* g,- sobrecarga permanente (revestimento do forro e pisos). 


Os valores das cargas a serem utilizados nas estruturas de edificações são dados 
pela norma ABNT NBR 6120:1980. Segundo o item 2.2.1.2, as cargas acidentais nas 
lajes residenciais devem ser admitidas, salvo casos especiais, uniformemente distribuí-. 
das em toda a área, havendo valores mínimos recomendados para cada local da edifica- 
ção. Destacam-se, a seguir, no Quadro 2.2, alguns desses valores. 


Quadro 2.2 Valores mínimos das cárgas verticais para edificações. 


E 










Forros não destinados a depósitos 


| Residências — dormitório, cópa, cozinha e banheiro 1,5 kN/m! 
Despensa, área de serviço, lavanderia c dependências.de escritório 2,0 kN/m? 


Compartimentos destinados a reuniões ou ao acesso público 


Compartimentos destinados a bailes, ginástica ou esportes — 50KNm 
Escadas, corredores e terraços com acesso ao público | 30kNim? | 





Escadas, corredores e terraços sem acesso ao público 2,0 kN/m? 






Para que não se cometam enganos no emprego das unidades, veja o Quadro 2.3 


Quadro 2.3 Conversão de unidades mais usuais. 


2.7.2 DETERMINAÇÃO DO TIPO DE LAJE 

À principal razão para se usar vigotas pré-moldadas é a economia de fôrmas, e 
portanto, é conveniente não variar muito sua geometria. Um molde de nervura dee 
servir para diversos vãos, alterando apenas a quantidade de armadura, a altura das lajo- 
tas e à espessura da capa para resistir aos esforços de flexão. É possível, uma vez fixada - 
a geometria, a armadura e a resistência do concreto, calcular os momentos resistidos 

“ou vãos máximos que podem ser empregados, montando quadros que permitem aos 

projetistas escolher os tipos de lajes sem calculá-las. 

Os primeiros quadros que surgiram indicavam, para cada geometria e ação aplica- 
da, qual o máximo vão resistido, como no Quadro 2.4 para vigota tipo trilho, em que p 
é a carga atuante (acidental mais sobrecarga permanente — q + £,), exceto 6 peso próprio 
da laje, que já foi computado. 








Quadro 2.4 Vãos livres miximos (metros) para laje pré-moldada tipo trilho — apoio simples - inte- 


reixo de 33 em. 





O uso do Quadro 2.4 não é suficiente para se realizar um bom projeto, pois, além 
de não fornecer a armadura necessária a ser empregada, não considera q condição de 
deformação excessiva. A altura necessária da laje é determinada pelo momento fletor 


último ou pela flecha limite (máximo deslocamento possível). O gráfico dos diagramas 
teórico e experimental carga x flecha de uma nervura (vigota mais capa) de laje pré- 
-moldada submetida à flexão, assim como o esquema de ensaio dessa laje, está apresen- 
tado na Figura 2.17. 


Visita ) 








Concrelo lançado para formar “capa” 
com a vigola e a lajota já posicionadas 


Placa de isopor 
ou lajota 


1600 


1400 


3 
E 


P- carga aplicada + peso 
próprio (daN) 


a - fecha (mm) 


Figura 2.17 Esquema do ensaio de flexão e diagrama carga x flecha de uma nervura de laje pré- 
-moldada * "ui 


No gráfico da Figura 2.17, a curva À representa-os valores teóricos dos desloca- 
mentos, considerando a seção sem fissuras, a curva B foi obtida com valores imediatos 
(sem fluência) medidos experimentalmente e a curva C é também relativa a valores 


8 Idibid.. 
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teóricos, mas admitindo as seções transversais fissuradas.” A partir de um certo ponto 
(neste caso, bem próximo da origem) não há mais relação linear entre a carga aplicada 
(P) e a flecha (a), pois o concreto tracionado começa a apresentar fissuras em algumas 
seções (como comentado na seção 1.1 do capitulo 1), diminuindo a capacidade dc re- 
sistência à deformação (rigidez) da laje. | 
Além da deformação imediata mostrada na Figura 2.17, há ainda uma deforma- 
ção que ocorre ao longo do tempo, chamada de deformação por fluência do concreto," 
* que depende, entre outros parâmetros, da intensidade das'ações permanentes, e essa 
deformação é, muitas vezes, da mesma ordem de grandeza da imediata. Assim, a esco- 
lha da altura deve ser criteriosa para que as condições prescritas na norma para o estado 
de deformação excessiva sejam atendidas. Apesar disso, talvez até pela dificuldade em 
se executar os cálculos ou pela falta de informações adequadas, não tém sido prática 
dos projetistas considerar os efeitos da fissuração e fluência na verificação de flechas 
(deslocamentos máximos). 
As tabelas encontradas atualmente já são um avanço em relação ao Quadro 2.4, 
por incorporarem a quantidade necessária de armadura a ser utilizada para atendi- 
mento da condição de colapso, porém ainda não consideram a fissuração e a Auência 
do concreto. 'Diante dessa realidade, os autores, junto com Mesquita & Carvalho, !! 
realizaram um estudo teórico, até então inédito, financiado pela FAPESP, em que elabo- 
raram tabelas que permitem obter altura e armadura de lajes pré-moldadas em função 
do vão é ação atuante, considerando as condições de colapso e de deformação excessiva, 
incluindo, nesta última, os efeitos da fissuração e fluência. Os critérios usados nesse 
trabalho, entretanto, foram relativos à ABNT NBR 6118:1980, e considerando que na 
redação de 2014 há uma grande váriedade de verificações a serem feitas em relação ao 
estado limite de deformação excessiva, seria impossível englobá-las cm quadros. Desta 
forma, os quadros são fornecidos, no Anexo 2, apenas para orientação inicial e ponto de 
partida para verificações mais detalhadas. 
Seguindo uma tendência atual, sugere-se arbitrar valores de altura para certa laje 
(utilizando, por exemplo, os quadros do Anexo 2) e calcular a armadura nctessária para 
* o estado limite último, fazendo em seguida as verificações para o estado de deformação 

excessiva; se este não for atendido, aumenta-se a altura da laje ou o valôr da armadura, 
« longitudinal — exemplo deste procedimento pode ser visto no final do capítulo 4. Como 
ponto de partida, sugerem-se'alguns valores indicativos de altura de lajes, apresentados 
no Quadro 2.5, em que p é a carga atuante sem o opee próprio (carga RSdentl q mais 
sobrecarga permanente g,). . 


9 Flório et al (2003). 
10 Rogge et al (2002), Tirintan ex a (2002, 2005) e Calavera et ab Mioom 
11 Mesquita & Carvalho (1999). 
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Quadro 2.5 Alturas iniciais para laje pré-moldada em função de carga e vãos livres máximos. 


Valores de peso próprio estimados para intereixo de 50 cm, capa de 3 cm e material de enchi- |. 
mento cerâmico. 





A altura final da laje é sempre igual à soma da altyra da lajota cerâmica (ou outro 
material de enchimento) com à espessura da capa de concreto. Em princípio, o ideal é 
utilizar a menor capa de concreto necessária, ou seja, trabalhar com o concreto da capa 
apenas comprimido. Porém, quando não há variedade de lajotas no mercado, empregar 
-se a disponível, aumentando a capa até à altura necessária. 

Segundo a ABNT NBR 14859-1:2002, item 4.1, as alturas totais das lajes (h) de- 
vem ser as indicadas no Quadro 2.6 (Tabela 1 da norma), de acordo com as alturas dos 
elementos de enchimento. Outras dimensões podem ser utilizadas, desde que atendidas 

todas as iaposições da norma e que fornecedor e comprador estejam de acordo. 


Quadro 2.6 Altura Eni da laje (medidas em centímetros). 


ED e E om 
Du TO aaa 
RS 
a 
E E 

É importante destacar que a ABNT NBR 6118:2014, no item 13.2.4.2, que trata 
de lajes nervuradas, indica que a espessura da mesa, quando inexistirem tubulações 
horizontais embutidas, deve ser maior ou igual a 1/15 da distância entre as faces das 


- nervuras € não menor que 4 em. O valor mínimo absoluto da espessura da mesa deve 
ser 5 cm quando existirem tubulações embutidas de diâmetro menor ou igual a 10 mm. 
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Na versão anterior, esses valores eram respectivamente 3 cm e 4 cm. Por essa razão, os 
valores do Quadro 2.6 possivelmente deverão ser revistos. Ainda no mesmo item, a 
ABNT NBR 6118:2014 indica que, para tubulações com diâmetro O maior que 10 
mm, a mesa deve ter a espessura mínima de 4 cm + D,ou 4em + 2. O no caso de haver 
cruzamento destas tubulações. 

Os elementos de enchimento devem ter as dimensões padronizadas, definidas no 
Quadro 2.7 e Figura 2.18 (Tabela 5 e Figura 4 da ABNT NBR 14859-1:2002, item 
4.3.4.1), podendo ser maciços ou vazados e compostos de materiais leves, suficiente- 
mente rígidos, que não produzam danos ao concreto e às armaduras. : 


Quadro 2.7 Dimensões padronizadas dos elementos de enchimento (medidas em centimetros). 


Altura (h)) nominal 7,0 (mínima); 8,0; 9,5; 11,5; 15,5; 19,5; 23,5; 28,5 
: Largura (b)) nominal 25,0 (mínima); 30,0; 32,0; 37,0; 39,0; 40,0; 47,0; 50,0 
Comprimento (c) nominal 20,0 (mínimo); 25,0 


ERES 


EL 


Pigura 2. 18 Elemento de enchimento. 
















Na ABNT NBR 14859-1:2002, item 5.3, considera-se a capa como parte resis- 
tente da laje se sua espessura for no mínimo igual a 3,0 cm, e, no caso da existência de 
tubulações, a espessura da capa acima destas deverá ser de no mínimo 2,0 cm; devem 
ainda ser observados os limites apresentados no Quadro 2.8 (Tabela 8 da ABNT NBR 
14859-1:2002). 


Quadro 2.8 Espessura mínima da capa para as alturas totais padronizadas (centímetros): 





Em relação ao Quadro 2.8, cabe a mtsma observação feita em relação ao Quadro 
2.6, ou seja, possivelmente ela deverá ser revista para atender aos novos limites para a 
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espessura das mesas da ABNT NBR 6118:2014. Em princípio, bastaria acrescentar 1 
em a cada valor indicado no Quadro 2.8. ; 

Nos exemplos do final deste capítulo foram Eiipiégadis capas de 3 cm. O princi- 
pal cúidado que se deve ter ao empregar capas de pequena espessura é evitar o possível 
puncionamento (ruptura por aplicação de ação concentrada) delas. Entretanto, estudos 
feitos por Buscariolo et al.!2 permitem afirmar que a punção só ocorrerá com carga de 
elevada intensidade e concentrada em área menor que 2 cmi. 


2.8 CRITÉRIOS PARA A ESCOLHA DA ALTURA DE VIGAS DE-PAVIMENTOS 


Foi visto que a altura das lajes é função da deformação-limite ou do momento no 
estado limite último, e o mesmo ocorre com as vigas de pavimentos de edifícios. Como 
na ABNT NBR 6118:2014 não existe recomendação sobre a altura inicial a ser adotada 
para vigas, decidiu-se manter, apenas como indicação, a recomendação da ABNT NBR 
6118:1980, item 4.2.3.1.(, de que a altura útil d (distância do centro de gravidade da 
armadura tracionada à borda do concieto comprimido), à ser utilizada para evitar a 
verificação de deformação excessiva, pode ser determinada por: 


t 


- (2.8) 
Wars 


d> 





sendo £ o vão da nervura (nas lajes armadas em duas direções, £ é o menor vão), os 
valores de W, e W, estão indicados nos Os quadros 2.9 e 2.10, respectivamente. 


Quadro 2.9 Valores de vo 


E E 
E E 


Duplamente engastadas 





Quadro 10 Valores de y,, 





12 Buscariolo et al. (2003). 


Cr.2 Pavimentos de edificações com lajes nervuradas unidirecionais de vigotas preinguduas us 


Como o valor expresso pela equação 2.7 é apenas indicativo, sempre será necessário 
“avaliar as flechas em vigas, de acordo com o item 17.3.2.1 da ABNT NBR 6118:2007, 
e compará-las aos valores limites especificados no item 13.3 da mesma norma. Os 
procedimentos para avaliação de deslocamentos e os conceitos de valores limites estão 
bastante completos na norma, € são apresentados aqui na seção 4.8 do capítulo 4. 

É importante salientar que o valor da altura da viga obtido pelo procedimento 
da ABNT NBR 6118:1980 serve apenas de pré-dimensionamento para avaliar o peso 
próprio inicial da viga. Posteriormente, é necessário proceder às verificações do estado 
limite de deformações excessivas e estado limite de abertura de fissuras (estados limites 
de serviço) e às verificações de equilíbrio e resistência no estado limite último. 

À Prática Recomendada IBRACON para estruturas de edificios de nível 1 — estrutu- 
ras de pequeno porte (Comitê CT-301), no capítulo 13, permite dispensar a verificação 
de flechas quando a relação t/d (comprimento do vão/altura útil da seção) não exceder 
os valores do Quadro 2.11. 


Quadro 2.11 Valores de £/d máximos para dispensa de verificação de flechas. 


Sam O E 
esmo [ [e ME: 


3 — Lajes em cruz continuas na menor direção EICIETESES 


4 - Vãos internos de vigas e lajes contínuas 24º 26 28 


Os valores são válidos para elementos em concreto armado submetidos à flexão 












5 — Vigas ou lajes em balanço 





simples para as seguintes situações: 


* Aço CASO (para outros aços, multiplicar os valores por (500/f,, ) em MPa); 

* Seções retangulares ou T com bb, < 3 (para relações maiores, multiplicar os, 
valores por 0,8); e 

* Valores válidos para vãos até 7 metros; para vãos maiores, multiplicar os valores 
por (7/0). 


2.9 CONSIDERAÇÕES FINAIS 


Neste capítulo, ficou claro que, mesmo sem usar ferramentas muito sofisticadas, 
como programas de computadores, pode-se montar um procedimento de cálculo sim- 
ples e rápido para as lajes pré-moldadas nervuradas. i 
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A simplificação decorrente da consideração da laje pré-moldada como um con- 
junto de vigas isoladas pode ser adotada, já que é a favor da segurança, ao menos no que 
se refere à análise dos deslocamentos e do comportamento resistente da laje. Nas ações 
da laje nas vigas de contorno, deve-se tomar o cuidado de considerar a ação também 
nas vigas paralelas às nervuras, como indicado na seção 2.3. 

É interessante destacar que a ABNT NBR 6118:1980 estabelecia que nas lajes 
nervuradas em uma direção, moldadas no local, e que serviam de parâmetro para as 
pré-moldadas, eram necessárias nervuras transversais sempre que houvesse cargas con- 
éentradas a distribuir ou quando o vão teórico fosse superior a 4 m, e exigia, no mínimo, 
duas nervuras se esse vão ultrapassasse 6 m; na ABNT NBR 6118:2007, e agora na 
versão de 2014, nãa há nenhuma menção à essas nervuras transversais. . 

No rálculo da flecha, pela teoria de-vigas, deve ser adotada a inércia média da 
nervura fisstirada e o efeito da fluência (capítulo 4, seção 4.8), conforme já preconizava 
a ABNT NBR 6118:2007, mantendo-se nã versão de 2014. 

Ao se considerar o modelo de viga isolada para o cálculo do momento fletor nas 
nervuras, obtém-se um valor sempre superior ao real, e a armadura longitudinal deve 
ser determinada admitindo-se a seção transversal funcionando como “T”, conforme 
será visto no capítulo 3. « 

Os exemplos seguintes mostram apenas a escolha das lajes pré-moldadas com o 
uso de quadros e a determinação de carregamento em vigas. Às verificações nos esta- 
dos limites de serviço (deslocamentos limites e abertura de fissuras) e o estado limite 
último (dimensionamento das seções e cálculo da armadura) serão vistos nos capítulos 
correspondentes. 

Os trabalhos de Flório e Sarinei " disponíveis na internet, complementam os 
assuntos aqui discutidos, e Carvalho et al.!* mostram um panorama das pesquisas rea- 
lizadas na UFSCar sobre o tema até 2005... 


Exempro 1 


Escolher uma laje pré-moldada para a laje do terraço, cuja planta de fôrmas está indica- 
da na Figura 2.19; supor que o terraço não tem acesso ao público e que o revestimento 
inferior e superior (y = 19 kN/m') é de 1,5 em de espessura. 


13 -Flório (2003) e Santine (2005). 
14 Carvalho et al (2005). 
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Figura 2.19 Planra de fórmas do exemplo 1. 


a) Direção das nervuras à 
A direção usual para as nervuras é a menor, no caso ata 3,0 m. 


b) Ações atuantes | . 

Terraço sem acesso ao público..................... ce ueceneereeeeseereemereseeraserems q = 2,00 kN/m'? 
Revestimento inferior mais superior (3 cm)......................... & = 0,03 - 19 = 0,57 kN/m!? 
Pieces dada E oriEeaaa do emsees en neiE ato lo bsauado Sonic teado bato Te Lis adio ataca seda aas asso = 2,57 kN/m? 
c) Escolha da laje 


Utilizando o Quadro 2.5, com carga entre 2,0 e 5,0 kN/m! e vão de 3,0 m, resulta em 
laje de altura de 12,0 cm (chamada ,,), com as seguintes características: altura total h 
= 12 cm; espessura dacapa = 4,0 cm; peso próprio g, = 1,41 kN/m'. , 


ExempLo 2 
Calcular, para o problema anterior, a reação da laje nas vigas. 
a) Com o processo simplificado (L,.= 3,0 mé te 5,0 m) 
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“Pro 


Pvios 


* Vigas V101 e V102 


Como as nervuras da laje estão alinhadas na pen de 3,0 m (x), as vigas V101 
e V102 recebem o total da carga. Às nervuras funcionam como vigas, € a reação 
das nervuras nas vigas de apoio é expressa por: 


Pet, (1,41+2,57).3,0 3,98-3,0 


= Pvioz = Z SERES tr e Jp 


2 


* Vigas V103e V104 


De acordo com as conclusões da seção 2.3.4, será colocada nas vigas V103 e 
V104 (paralelas aos trilhos, direção x) 25% da carga total (metade para cada 
uma): ' 

Carga total: (1,41 + 2,57) - 3,0 - 5,0 = 59,7 kN 

25% da carga total: 0,25 - 59,7 = 14,93 kN 
“Metade para cada viga: (14, 93/2) = 7,47 EN 

Dividindo pelo vão da viga, a carga em cada uma será: p = (7, 47/3)- 2,49 kN/m 
De forma direta, para cada viga: 


0,25-p; 't 


= Pyia == 0,125-3,98-5=2,49kN/m 


b) Com o processo racional (/ = 3,0 m, 2,=50m,À Aee = 2 =1,67<2) 


* Vigas V101 e V102 (vigas na direção y) 


(58+17-A)-p-f, (58+17-1,67)-3,98-3 


Pa * Prior = Pura mo. O =5,16kN/m 
* Vigas V103 e V104 (vigas na direção x) 
(42-17:1)-p-l, (42- 17. 1:67)-3,98-5 
Pa = Pvioa = Pra - ——— = + D—— e 1,35kN / m 


* Verificação (a carga total na laje deve ser igual à carga total em todas as vigas) 


Carga total sobre a laje: P = 3,98:3,0:5,0=59,7kN | 
id 5,16 - SO 2+1,35.3,0-2=51,6+8,1=59,7kN 


Exemplo 3 


Para o problema anterior, qual a carga que a viga V101 transmite ao pilar P1, consi- 
derando à processo simplificado? Admitir que a viga seja de concreto aparente com 
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largura de 25 cm, que sobre ela há um-parapeito de tijolos cerâmicos (y = 18 kKN/m)) de 
1,5 m de altura e que o aço empregado é o CASO. 


* 2) Altura da.viga V101 ! 
A altura da viga V101 pode ser determinada pelo critério da ABNT NBR 6118:1980: 
RU O pa 
voy, 10-17, ) 








dz 


“e considerando 3 cm de cobrimento da armadura chega-se a uma altura total de h = 
0,32 m. Adota-se então h = 35 cm. . 


b) Carga na viga V101 

“A carga devida ao peso próprio da viga é obtida EA se a área da seção trans- 
versal pelo peso específico do concreto armado (y = 25 kN/m?), o procedimento é o 
mesmo para o peso próprio do parapeito (y = 18 kN/m!): 


Peso próprio do parapeito......... 8,=0,25:1,5-1,8......... = 6,75 kN/m 

Peso próprio da 'viga.................. 8,=0,25-0,35-25........ = 2,19 kN/m 

Carga proveniente da laje ......... Djs testa tania = 5,97 kN/m 

Total ss eciostianiaiiagesasssincssaeso Perssescerenereseenenesescereensaasas = 14,91 kN/m = 15,0 kN/m 
c) Reação no pilar P1' 

Ro = 10:50 so. 


prO 


A viga V101 está representada na Figura 2.20, simplesmente apoiada nos pilares 
P1 e P3. 


p=15kNim 


PJ 500 em ' E 
io Esquema Eai ? 


ExempLo 4 


A partir da planta de formas do pavimento da Figura 2.21 (cotas em cm), obter o car- 
regamento na viga Vt01. Considera-se o processo simplificado e os seguintes dados: 


* Paredes e vigas externas com 25 cm de largura; 
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* Paredes e vigas internas com 15 cm de largura; 

* Altura das vigas externas igual a 40 cm; 

* Altura das vigas internas igual a 30 cm; 

« Pé-direito de 2,80 m; 

* Carga acidental em todos os cômodos: q = 2,5 kEN/m?; 

* Peso próprio adotado das lajes pré-moldadas: g = 1,5 kN/m?, 
e Revestimento e pisos com 6 cm de sapenutas 


* Ysnao + 25 KN/mº, 
* Yamenaia E 16 kN/m?; 
* Yresimento E 19 kN/mº, 


* Viga V102 apoia-se no pilar P5 e na viga V105; 

* Viga V105 apoia-se no pilar P7 e na viga V101; 

* Viga V101 apoia-se nos pilares P1, P2 e P3. 

| 340" o. ao 


tina, eme e eee ee qe e ee 





p1 Vv101 P2 E P3 


O. a 
P4 (1) Co Mo P5 


P6 v103 é P7 p8 


v105 


V104 
V106 


Figura 2.21 Planta de formas do pavimento do exemplo 4. 


a) Direção das nervuras das lajes 
As direções das nervuras para as lajes Li, L2 e L3 serão, respectivamente, paralelas a 
V101, V105 e V106, ou seja, nas menores direções das mesmas. 


t 


b) Cargas atuantes nas lajes 
Sobrecarga... 2,50 kN/m? 

Peso próprio........eesees 1,50 kN/m? 
Revestimento e piso........... 0,06 - 19 = 1,14 kN/m! 


Total ............cceseeerererees P=5,14 kN/m”. 
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c) Carga na viga V102 (15 x30cm) | 

Peso próprio................... Eveisesedsei 0,15 - 0,30 - 25 = 1,125 kN/m 

Peso da parede.................n serem 0,15 - 2,80 - 16 = 6,720 kN/m 
Contribuição das lajes L2 e L3............ (2 a 25), 5,14=12,850kN/m 
Total ccaisicsisaeeisetorsossisenoseuestenasvesna p = 20,70 kN/m 

d) Reação na viga V105 


Supondo.a viga simplesmente apoiada e, portanto, desprezando o efeito de grelha: 


20,704 4 40kN 





Ryios = 


e) Carga na viga V105 as x 30 em) : 
Peso | próprio........... tado cela eeeeeessseversse. 0,15 - 0,30 - 25 = 1,125 kN/m 





Peso.da parede ................ceseeeeees 0,15 - 2,80 - 16 = 6,720 kN/m 
Contribuição da laje Eos A Es , 5,14=8,738kN/m 
Contribuição das lajes L2 ou L3......... aaa -5,14=2,570kN/m 
Total........ eSUastad fu ddr aadés co gi asea canada aa ds p= 19,15 kN/m, 
f) Reação de V105 em V101 
a 9, o, 5 o -68, S8kN 
o 
E) Carga na viga V101 (25 x 40 cm) 
Trecho 1 (Pla V105) 
Peso próprio.......mmenssermmeesees 0,25 - 0,40 - 25 = 2,500 kN/m 
Peso da parede .................e.. .0,25 - 2,80 - 16 = 11,200 kN/m 
io : 0,25-5,00 
Contribuição da laje L1........... ER 5,14= 3,213kN /m 
Total msseaianidando +. p= 16,91kN/m E Es 
Trecho 2 (V105 a P3) 
. Peso próprio.......... o sainEus Toi deddia 0,25 - 0,40 - 25 = 2,500 kN/m 
Peso da parede ..................crees 0,25 - 2,80 - 16 = 11,200 kN/m 
Contribuição da laje L2............. (29). 5,14=6,425kN/m 


Total Ssssiicasgaspaess apena p=20,13kN/m 


(UU Car UIV E UTLINIALCIU UE ESUULUTAS USUAIS Je concreto armado 


Os esquemas estruturais das vigas V 102, V105 e V101 estão na Figura 2.22. 


v102 , V10s P=4140kN 
CIDIITITIIIFO) =2070knm p= 19,15 Nim 
“TE <> 


s v105 Ps 


RB ct DE Pp? 250cm .  250em — V101 
| pes e o 
V101 ; P=68,58kN - 
p= 16,91.kNim p= 20,13 kNím 
(SS e a 
p1 É : Bat a 
: 440 em 300 em 


Figura 2.22 Esquema estrutural das vigas V102, V10S e V101 e respectivas cargas. 


ADENDO 


RESUMO DAS EXPRESSÕES RELACIONADAS NESTE CAPÍTULO 


Ação nas vigas perpendiculares às nervuras pelo processo simplificado | 
Pos 


y 
“Ação nas vigas paralelas às nervuras pelo processo simplificado ; 


' .9,25-p:t,:t, .0,25-p:t, 


2:€, 2 


Ação nas vigas perpendiculares às nervuras pelo processo racional 


(58+17-A)-p-L, 
Pr 200 ? 
> 
(42-17:))-pt, 
Pe a MOO 


Flechas nas lajes pré-moldadas (simplesmente apoiadas) 
E de SP 
“384 .E 1 
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Momento fletor para o cálculo da arrgadura das nervuras (simplesmente apoiadas) ' 
p 


Mas = É (2.8) 


Verificação ao cisalhamento para lajes sem armadura transversal 


Vas Van" a ko (1,2+40-p)] bord 
Ta = 0,25 [,,= 0,25 "faiY. 
k=[L6-d|>1 (2.7) 
. A, 
=. <(,02; 
Apoia 
















Indicação da altura útil mínima para vigas 


CarítuLo 3 


CALCULO DA ARMADURA DE FLEXÃO — ==" 


3.1 INTRODUÇÃO 


O cálculo da armadura necessária para resistir a um momento fletor (causa tensões 
normais nas seções em que atua) é um dos pontos mais importantes no detalhamento 
das peças de concreto armado. O dimensionamento é feito no estado limite último de 
ruína, impondo que na seção mais solicitada sejam alcançadas as deformações especifi- 
cas limites dos materiais, ou seja, o estado limite último pode ocorrer tanto pela ruptura 
do concreto comprimido quanto pela deformação excessiva da armadura tracionada. 

Q momento fletor que a seção é capaz de resistir nesta situação é y vezes maior - 
que aquele que poderá vir realmente a atuar. A discussão de qual o valor de y a ser usado 
e como obtê-lo é feita na norma ABNT INB 8681:2003, e.resumidamente também 
no capítulo 1. 

O estudo das seções de concreto armado tem por objetivo comprovar que, sob ' 
solicitações (efeitos das ações) de cálculo, a peça não supera os estados limites, supondo 
que o concreto e 0 aço tenham, como resistências reais, as resistências características 
minoradas (resistências de cálculo). Assim, as solicitações de cálculo são aquelas que, 
se alcançadas, levarão a estrutyra a atingir um estado limite, caracterizando a sua ruína. 

As considerações sobre a segurança das estruturas de concreto armado estão 
apresentadas no capítulo 1 (seção 1.8). Na ABNT NBR 6118:2014, os conceitos e 
as condições de segurança estão contidos na seção 10, “Segurança e estados limites”, 
na seção 11, “Ações”, e na seção 12, “Resistências”, e em todas as demais que abordam 
os princípios de dimensionamento e detalhamento de diversos elementos estruturais. 
Os critérios de segurança baseiam-se nos estabelecidos pela ABNT NBR 8681:2003, 
“Ações e segurança nas estruturas”. À grande novidade na versão de 2014 da ABNT 
NBR 6118 é a consideração de concretos com classe de C50 até C90, os quais têm ca- 
racterísticas bem distintas dos que pertencem às classes de C20 até CS50. Ainda assim, 
o novo texto dz norma foi elaborado de' maneira a contemplar todas as classes, o que 
resultou em expressões, principalmente para as utilizadas na flexão, mais gerais e com- 
plexas. Percebe-se que, no caso da flexão simples, pouca alteração e vantagem houve ao 
empregá-las para as classes de C50 a C90. Como a finalidade básica desta obra são as 
edificações usuais, serão mantidas em separado as expressões para os concretos até cso 
para facilidade de uso e entendimento, embora na ABNT NBR 6118:2014 todas as 
categorias estejam englobadas na mesma formulação. 
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3.2 Tiros DE FLEXÃO 


O momento fletor causa flexão nos elementos estruturais, e nas seções transversais 
desses elementos surgem tensões normais (perpendiculares à seção). Há diversos tipos 
de flexão, e é preciso identificar cada um deles para que seja possível calcular esses ele- 
mentos: Apresenta-se a seguir o conceito de cada um dos tipos: 


a) Flexão normal (simples ou composta): quando o plano do carregamento ou da sua 
resultante é perpendicular à linha neutra (LN; linha da seção transversal em que a 
tensão é nula) ou, ém outras palavras, quando o plano contém um dos eixos prin- 
cipais de inércia da seção; nesse caso, em seções simétricas (um eixo de simetria é 
sempre um eixo principal de inércia), o momento fletor atua no plano de simetria. 

b) Flexão oblíqua (simples ou composta): quando o plano de carregamento não é nor- 
mal à linha neutra; ou seo momento fletor tiver urna componente normal ao plano 
de simetria; -ou, ainda, quando a seção não é simétrica, pela forma ou por suas ar- 
maduras. 

c) Flexão simples: quando não há esforço normal atuando 1 na seção (N = o), a flexão 
simples pode ser normal ou oblíqua. 

d) Flexão composta: quando há esforço normal (de tração ou de compressão) atuando 
na seção (N = 0), com ou sem esforço cortante. 

e) Flexão pura: caso particular da flexão (simples ou composta) em que não há esforço 
cortante atuante (V = 0); nas regiões da viga em que isso ocorre, o momento Retor 
é constante. 

£) Flexão não pura: quando há esforço cortante atuando na seção. 


Nas vigas, geralmente o esforço normal é desprezível (exceção as vigas proten- 
didas) e, dessa forma, inicialmente será considerada apenas a flexão normal, simples 
e pura, em que N = 0 e V = 0. Será analisado o dimensionamento para um caso bem 
simples, para posteriormente se introduzir novos conceitos e ampliar sua aplicação. 

Ressalta-se que, com as hipóteses adotadas, a solução desse problema (flexão nor- 
mal simples e pura) permitirá dimensionar a armadura longitudinal de vigas e lajes, 
pelo menos nas seções mais solicitadas à flexão. 

Normalmente, valoriza-se muito o cálculo da quantidade de nada lenginádio 
nal (de flexão) necessária e, por ser um procedimento apenas numérico, sua aplicação 
está bastante desenvolvida; entretanto, é preciso chamar a atenção para o fato de que o 
entendimento dos princípios do imecanismo de colapso (ruína) é fundamental para um 
detalhamento da armadura que permita uma boa execução, um bom funcionamento e, 
consequentemente, uma maior durabilidade da estrutura. 
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3.3 PROCESSO DE COLAPSO DE VIGAS SOB TENSÕES NORMAIS . 


Seja uma viga de concreto armado simplesmente apoiada (Figura CeLR sujeita a 
um carregamento crescente que causa flexão pura na região central (V = 0 e M cons- 
tante); dessa maneira, na seção central, a viga é submetida a um momento fletor M 
crescente, que varia de zero até um valor que a leve ao colapso. 


Diagrama de: Dlagrama de 
“pá ator P força cortante 
o| E 


e TA 


Figura 31 Viga e apoiada — carregamento e diagramas. ' 


Experimentalmente, submetendo a peça a um carregamento crescente, é possível 
medir as deformações (distâncias À, e B, antes e depois de cada parcela de carga) que 
ocorrem em sua zona central (Figura 3. 2), ao longo da sua alcura. Admite-se que a 
seção permaneça plana durante o prócesso de deformação. 


|! 





. k 
Zona central 


Figara 3.2 Medida de deformações na região central de uma viga. 


A seção transversal central da viga de concreto armado, retangular neste caso, 
como a mostrada na Figura 3.3, submetida 20 momento fletor M crescente, passa por 
três níveis de deformação, denominados de estádios, que RR o comportamen- 
to da peça até sua ruína. 

Na Figura 3.3 estão representadas as deformações e tensões no aço € no concreto 
e as resultantes dessas tensões. 
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Figura 3.3 Comportamento da seção transversal de uma viga de concreto amiado na fioxio normal 
simples. 


Podem-se caracterizar os três estádios de deformação de uma viga de concreto na 
flexão normal simples: 


Estádio I (estado elástico) — sob a ação de um momento fletor M, de pequena 
intensidade, a tensão de tração no concreto não ultrapassa sua resistência característica 
à tração (É): 


* diagrama de tensão normal ao longo da seção é linear; 

* as tensões nas fibras mais comprimidas são proporcionais às deformações, cor- 
respondendo ao trecho linear do diagrama tensão-deformação do concreto; 

* não há fissuras visíveis. 


Estádio II cdi de suga) - abiieiiddo o valor doi momento fletor para 
M,, às tensões de tração na maioria dos pontos abaixo da linha neutra (LN) terão va- 
lores superiores ao da resistência característica do concreto à tração (f,): 


* considera-se que apenas o aço passa a resistir aos esforços de tração; 
* admite-se que a tensão de compressão no concreto continue linear; 
* as fissuras de tração na flexão no concreto são visíveis. 


- Estádio III - aumenta-se o momento fletor até um valor próximo ao de ruína 
(M,), e, para os concretos até CS50: 


* a fibra mais comprimida do concreto começa a plastáficar a partir da deforma- 
ção especifica de E; = 0,2% (2,0%o), chegando a atingir, sem aumento de tensão, 
a deformação dipucáfica de €,, = 0,35% (3,5%0); 

* diagrama de tensões tende a ficar vertical (uniforme), com quase todas as fibras 

. trabalhando com sua tensão máxima, ou seja, praticamente todas as fibras atin- 
giram deformações superiores a €,, = 2%o e chegando até € | = 3,5%); 
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* a peça está bastante fissurada, com as fissuras se aproximando da linha neu- 
tra, fazendo com que sua profundidade diminua e, consequentemente, a região 
- comprimida de concreto também; e 
* supõe-se que a distribuição de tensões no concreto ocorra segundo um diagra- 
ma parábola-retângulo (Figura 3.4). 
Para os concretos de classes C50 a C90, as assertivas acima também se ERA 


porém com algumas mudanças nos limites de deformação e forinato do diagrama ten- 
são-deformação, como adiante será explicado. 
Pode-se dizer simplificadamente que: 


Estúdios le ll > ai sda às situações de serviço (quando atuam as ações 
reais); o 

- Estádio HI — commesponde ao estado limite último (ações miajoradas, resistências 
minoradas), que só ocorre err situações extremas. 


O cálculo de dimensionamento das estruturas de concreto armado será feito no 
estado limite último (estádio III), pois o objetivo principal é projetar estruturas que 
resistam, de forma econômica, aos esforços sem chegar ao colapso; as situações de ser- 
viço são importantes, porém muitas vezes o próprio cálculo no estado limite último € o 
bom detalhamento da armadura conduzem às verificações destas, que deverão ser feitas 
quando necessário. . 


3.4 HipóTESES BÁSICAS PARA O CÁLCULO. 


As hipóteses para o cálculo no estado limite último de elementos lineares sujeitos a 
solicitações normais estão no item 17.2.2 da ABNT NBR 6118:2014, que engloba tam- 
bém as hipóteses referentes às estruturas em concreto protendido, não relacionadas aqui. ; 


a) As seções transversais permanecem planas após o início da deformação até o estado | 
limite último; as deformações são, em cada ponto, proporcionais à sua distância até 
a linha neutra da seção (hipótese de Bernoulli). . 

b) Solidariedade dos materiais: admite-se solidariedade perfeita entre o concreto e a ar- 
madura; dessa forma, a deformação específica de uma barra da armadura, em tração 
ou compressão, é igual à deformação específica do concreto adjacente. 

c) As tensões de tração no concreto, normais à seção anseia O devem ser desprezadas 
no ELU. 

d) À ruína da seção transversal (peça sob ações majoradas e materiais com resistências 
minoradas f,, e f.,) para qualquer tipo de flexão no estado limite último fica caracte- 
rizada pelas deformações específicas de cálculo do.concreto (€ ) na fibra menos tra-' 
cionada e do aço (£), próxima à borda mais tracionada, que atingem (uma delas ou 
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ambas) os valores últimos (máximos) das deformações específicas desses materiais; 
os diversos casos possíveis de distribuição das deformações do concreto e do aço na 
seção transversal definem os domínios de deformação, indicados na Figo 3.6 e 
detalhados na seção 3.6 deste capítulo. 

e) Encurtamentos últimos (máximos) do concreto no estado limite último: os valores a 
serem adotados para os parâmetros €,, (deformação especifica de encurtamento do 
concreto-no início do patamar plástico) e €,, (deformação especifica de encurtamen- 
to do concreto na ruptura) são definidos a seguir: : 


* Para concretos de classes até C50: 
E3=20" 10 (2,0%o) ocorre nas seções totalmente comprimidas (seção 3.6); 
| (3.1) 
EIS 10º (3,5%o) ocorre nas seções sob flexão (seção 3.6) . (3.2) 


* Para concretos de classes C50 até C90: 
E, = 2,0%0 + 0,085%o - (É, - 50)% seções totalmente comprimidas (3.3) 
Eu = 2,6%0 + 35%o - [(90 - ,)/100)' seções sob flexão (3.4) 


« f) Alongamento último das armaduras: o alongamênto máximo permitido ao longo da 
armadura tracionada é: 


* €,=10,0:10º (10,0%o) para prevenir deformação plástica excessiva (3.5) 


E) À tensão nas armaduras é obtida a partir dos diagramas tensão x deformação (Figura 


1.12), com valores de cálculo definidos na seção 1.8.2.5 do capítulo 1. 


h) Para concretos até a classe C50, admite-se que a distribuição de tensões no concreto 
seja feita de acordo com o diagrama parábola-retângulo da Figura 3.4, com base no 
diagrama tensão-deformação simplificado do concreto (Figura 1.7b), com tensão 
máxima igual a 0,85 : f,;; o diagrama parábola-retângulo é composto de uma pará- 
bola do 2º grau, com vértice na fibra correspondente à deformação de compressão de 
2,0%o e um trecho reto entre as deformações 2,0%o e 3,5%o; permite-se a substitui- 
ção do diagrama parábola-rerângulo por um retângulo de altura 0,8 - x, onde x é a 
profundidade da linha neutra, com a seguinte tensão: 


* 0,85-f, Sbast — zonas a de ba constante, ou crescente 


no sentido das fibras mais comprimidas, a partir da linha neutra; 


* 0,80-£, = — 0080 fa — zonas comprimidas de largura decrescente no sentido 


< 


das fibras mais comprimidas, a partir da linha neutra. 
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No trecho de altura 0,2 - x, a partir da linha neutra; no diagrama retangular, as 
tensões de compressão no concreto são desprezadas; no trecho restante (0,8 - x), a dis- 
tribuição de tensões é uniforme. 


0.851, 





Figura3.4 Diagramas de tensões no concreto no estado limite último para concretos até a classe (50. 


1) Para concretos das. classes C50 a C90 (Figura 3.5), a distribuição de tensões no 
concreto se faz de acordo com um diagrama curvo e retangular, definido em 8.2.10.1 
da ABNT NBR 6118:2014, com tensão de pico igual a 0,85 : £,, com f,, definido 
em 12.3.3 da norma. Ésse diagrama, conforme o item 17.2.2 da norma, pode ser 
substituído por um retângulo de profundidade y definido por: 


y=h "x (3.6) 
sendo: | , 

CC k=OBparaf,<50MPa “(2 

À = 0,8 = (£, - 50)/400 para f, > 50 MPa (£, em MPa) (3.8) 


À tensão atuante pode ser admitida constante até a profundidade y e tornada igual a: 


* No caso da largura da seção, medida paralelamente à linha neutra, não diminuir 
a pastir desta para a borda comprimida; 


af, (3.9) 
* No caso contrário, 
“OP Co (9) 
em que: 


— Para concretos de classes até C50; 


“a.=0,85 “Gm 


E . 
Aids mero eo ata DO OO O OT OA SAS II LUTAS USUAIS UU CUNCTELO STTAAGO 


- Para concretos de classes C50 até C90: 
a, = 0,85 - [1,0 - (£, - 50)/200] (3.12) 


As diferenças de resultados obtidos com esses dois diagramas são pequenas e acei- 
táveis, sem necessidade de coeficiente de correção adicional 


VISTA VISTA Eros NAGÕES 
LATERAL FRONTAL POSSÍVEIS . E 





Figura 3.5 Diagramas de tensões no concreto no estado limite último para concretos de clastes CS0 
a C90. ; 


Observa-se que tensão de compressão do concreto, adotada no diagrama, é de 0,8 
ou 0,85 de f,, no caso dos concretos de classes até C50,ou a,e0,9-a, para os concretos 
de classes C50 a 90. Por que uma-nova redução do valor da resistência, uma vez que 
f., já é uma redução de f, (f, = £,/1,4)? Há três motivos. 

O primeiro diz respeito ao- modo como é obtido o valor de f,,: o ensaio é feito com 
um corpo de prova cilindrico, e mesmo tendo o cuidado de'colocar películas de mate- 
rial antiaderente para diminuir o atrito entre os pratos da prensa e as faces do corpo de 
prova, ele não é eliminado. Havendo atrito nas extremidades do corpo de prova, estas 
seções e as adjacentes ficam impedidas de se deformar horizontalmente, resultando um 
estado triplo de tensões e, assim, aumentando artificialmente a resistência do concreto. 

Há um princípio, estabelecido por Saint Venant, indicando que o tipo de uma 
ação (concentrada ou parcialmente distribuída) só é sentido em seções cuja distância 
da seção de aplicação seja, no máximo, igual à menor dimensão desta última. Ou seja, 
há impedimento à deformação junto às faces extremas do corpo de prova, e este efeito 
é sentido até a altura de um diâmetro do corpo de prova a partir de cada face, ou seja, 
neste caso, praticamente em todo o corpo de prova (com altura de 30 cm e diâmetro 
de 15 cm); em um pilar, por exemplo, este fenômeno não acontece em seções na re- 
gião intermediária, que são distantes das extremidades. Por essa razão, a resistência do 
corpo de prova à compressão obtida cm ensaios não representa fielmente a resistência 
do concreto de estruturas reais (esta é a parcela y,, indicada no capítulo 1 em 1.8.2.5). 

O segundo motivo é que o concreto tem uma resistência maior para cargas aplica- 
das rapidamente, o que ocorre com os ensaios para a determinação da resistência à com- 
pressão, e as peças de concreto, na prática, estão tubmetidas a cargas permanentes que 
atuam durante toda a vida da estrutura. Se um corpo de prova for submetido a um carre- 
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gamento permanente, obtém-se o gráfico da resistência em função do tempo semelhante 
ao da Figura 3.6. O gráfico mostra que, à medida que o tempo aumenta, a resistência 
à compressão do corpo de prova, sob carga permanente, diminui (efeito Rúsch). Esta 
última afirmação não está em desacordo com o que foi dito no capítulo 1 (a resistência 
do'concreto aumenta com o tempo), pois aqui há a condição “sob carga permanente”. 


I, (resistência) 





Figura 3.6 Curva tipica da resistência de um corpo de | pe sob carregamento permanente. 


O terceiro motivo, como já destacado, é é que a resistência do concreto aumenta 
com a idade (sem considerar a fluência quando sob carga constante). Esta parcela de 
crescimento da resistência do concreto também é considerada no fator 1,4, e é por este 
motivo que o valor de f3,, dado no capítulo 1 pela expressão 1.23, não pode ser usado 
para idade maior que 28 dias. Segundo Fusco,! no caso de concretos de classes até | 
C50, o coeficiente 0,85 é obtido por: 0,85 = 0,95 : 0,75 - 1,2. À primeira parcela 0,95 
é devida ao fato de a resistência ser obtida com ensaios de corpos de prova; a segunda, 
0,75, considera o efeito Rusch e a terceira, 1,2, leva em conta o ganho de resistência dos 
concretos após os 28 dias de idade: 


3.5 DerINIÇÕES E AR 


Antes de apresentar toda a teoria que possibilita o dimensionamento dás peças 
de concreto armado, é conveniente repetir as principais definições e nomenclatura das 
grandezas envolvidas no cálculo, empregadas pela ABNT NBR 6118: 2014 e pela 


maioria das normas internacionais. 
d- Altura útil: distância do centro de gravidade da armadura longitudinal tra- 
cionada até a fibra mais comprimida de concreto. . . 


d'- Distância entre o centro de gravidade da armiadura longitudinal comprimi- 
- dae a face mais próxima do elemento estrutural (fibra mais comprimida de 
concreto). 


15 Fusco (1995). 


14 Can aDS O am na ess Ora AS SAS A ado (SSIS AE DUIGID VT LUIRITIU digUU 


My- Momento fletor solicitante de cálculo na seção (na continuação será cha- 
mado apenas de M ): no dimensionamento, quando há um só tipo de carga 
acidental, é obtido multiplicando o momento em serviço (atuante) pelo coe- 
ficiente de ponderação y No caso geral, usa-se a expressão 1.30. 


M,,- Momento fletor resistente de cálculo (calculado.com f a ef : máximo 


momento fletor a que a seção pode resistir (deve-se ter sempre M,, s M,.). 


b. - Largura da seção transversal de vigas de seção retangular ou da nervura 
(parte mais estreita da seção transversal), chamada de alma, das vigas de 
seção em forma de T. 


h- Altura total da seção transversal de uma peça. 


z- Braço de alavanca: distância entre o ponto de aplicação da resultante. das 
tensões normais de compressão no concreto e da resultante das tensões nor- 
mais de tração no aço (distância entre o centro de gravidade da armadura de 
tração e o centro de gravidade da região comprimida de concreto). 


x- Altura (profundidade) da linha neutra: distância da borda mais comprimi-, 
da do concreto ao ponto que tem deformação e tensão nulas (distância da 
linha neutra ao ponto de maior encurtamento da seção transversal de uma 


peça fletida). 


y- “Altura dá linha neutra convencional: altura do diagrama retangular de 
" tensões de compressão no concreto, na seção transversal de peças fletidas; é 
uma idealização que simplifica o equacionamento do problema e conduz a 
resultados próximos daqueles que seriam obtidos com o diagrama parábola- 
-retângulo (y = 0,8 : x, Figura 3.4). 


3.6 DOMÍNIOS DE DEFORMAÇÃO NA SEÇÃO TRANSVERSAL 


Conforme já apontado, a ruína da seção transversal para qualquer tipo de flexão 
no estado limite último é caracterizada pelas deformações especificas de cálculo do 
concreto e do aço, que atingem (ma delas ou ambas) os valores últimos (máximos) das 
deformações específicas desses materiais. . 
Os conjuntos de deformações específicas do concreto e ds aço ao longo de uma 
seção transversal retangular com armadura simples (só tracionada) submetida a ações 
normais definem seis domínios de deformação, esquematizados ná Figura 3.7, para 
concretos até a classe C50; a Figura 3.8 é genérica, e serve para og concretos de todas 
as classes. Os domínios representam as diversas possibilidades de ruína da seção; a cada 
par de deformações específicas de cálculo €, e €, ii ad um esforço normal, se 
houver, e um momento fletor atuantes na seção: 
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Tração (+) 0 Compressão (-) 





Es 


— e — 
to dé e 






Ba : 
Figura 3.7 Dominios de deformação no estado limite último em uma seção transversal para concre- 
tos até C50 — adaptada da Figura 17.1 da ABNT NBR 6118:2014. 


Alongamento : Encurtamento 





Figura 3.8 Dominios de deformação no estado limite último em uma seção transversal para contre- 
tos de todas as classes — adaptada da Figura 17.1 da ABNT NBR 6118:2014. 


Para a determinação da resistência de cálculo de uma dada seção transversal, é 
preciso saber em qual dominio está situado o diagrama de deformações especificas de 
cálculo dos materiais (aço e cancreto). As explicações sobre os domínios referem-se 
apenas aos concretos de classes até CSO. Para as demais classes pode ser usado raciocí- 
nio similar, porém com os limites das resistências e deformações específicas referentes 
ao concreto correspondente. Como a ABNT NBR 6118:2014 limita a relação x/d a 
valores menores que os aqui apresentados, que são referentes ao limite de escoamento 
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dos aços, alguns trechos dos domínios não mais se aplicam. Cabe destacar, entretanto, - 
que a Figura 3.6, que indica os domínios, não foi alterada nesta versão da norma. 

A reta “a” e os domínios 1 e 2 correspondem ao estado limite último por deforma- 
ção plástica excessiva (aço com alongamento máximo);'os domínios 3, 4, 4a, 5 e reta “b” 
correspondem ao estado limite último por pira convencional (ruptura do concreto 
por encurtamento limite). 


a) Dominio 1 (Figura 3.9) - tração não uniforme, sem compressão: 


Início: £, = 10%o e €. = 10%; x = — co — reta “a” — tração uniforme. 
Término: E, = 10%0c€, =0,x, = O 

Estado limite último caracterizado pela deformação £ = 10%. 
À reta de deformação gira em torno do ponto À (£, = 10%). 
À linha neutra é externa à seção transversal. . 
A seção resistente é composta do aço, não havendo participação do concreto, 
que se encontra totalmente tracionado, e, portanto, fissurado. 
Tração simples (a resultante das tensões atua no centro de gravidade da arma- 
dura — todas as fibras têm a mesma deformação de tração — uniforme, reta a) ou 
tração composta (tração excêntrica — não uniforme — as deformações de tração 
são diferentes em cada fibra) em toda a seção. 





Figura 3.9 Siruações inicial, intermediária e final que ocorrem no domínio 1. No último esquema, 
mostra-se que as seções após a deformação, no domínio 1, são obtidas a partir do giro em tomo ponto A. 


b) Dominio 2 (Figura 3.10) - flexão simples ou spa 


Início: £, = 10% e E, = 0:x, ='0. 

Ttcmino: E; = 10% e €, -3, S%o: x=x,= 0,259: d 

Estado limite último caracterizado pela deformação €, = 10% iGiádes defor- 
mações). 

O concreto não alcança a ruptura (e < 3,5%). 

A reta de deformação continua girando em torno do ponto À (E, = = 10%0). 

A linha neutra corta a seção transversal (tração é compressão). 
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* A seção resistente é composta do aço tracionado e do concreto comprimido. 


Semelhança de triângulos 
0,0035 0,01 


x, d-x, 


0,01:x, = 0,035 -(d-x) 
x, = 0,259 d 





Figura 3.10 Características do domínio 2, 


c) Dominio 3 (Figura 3.11) — flexão simples (seção subarmada) ou composta (parte 
deste domínio não pode ser usada em razão do limite imposto para a relação x/d): 


« Início: E, - 10% ec, =3,5%0:x = x = 0,259 - d. 
o Témnino: e Eu (deformação específica de escoamento do aço) e €, É 5%o: x=x,. 

* Estado limite último caracterizado por € = 3,5%o (deformação de ruptura do 
concreto). 

* À reta de deformação gira em tomo do ponto B (£ = 3,5%0). 

* A linha neutra corta à seção transversal (tração e compressão): na fronteira 
entre os domínios 3 e 4, sua altura (x = x,) é variável com o tipo de aço. 

* A seção resistente é composta do aço tracionado e do concreto comprimido. 

* A ruptura do concreto ocorre simultaneamente com o escoamento da arma- . 
dura: situação ideal, pois os dois materiais atingem sua capacidade resistente 

- máxima (são aproveitados integralmente). 

* A ruína acontece com aviso (grandes deformações). 

* As peças que chegam ao estado limite último no domínio 3 são chamadas de 
“subarmadas” (ou normalmente armadas na fronteira entre os domínios 3 e 4). 


Semelhança de triângulos 
0,0035 E 


x,  d-x, 


EM = 0,0035 (d-x) - 


x = —0,0035d 
* e +0,0035 


| X,— varia com o tipo de 


aço empregado 





Figura 3.11 Características do domínio 3. 
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d) Dominio 4 (Figura 3.12) - flexão simples (seção superarmada) ou composta (de- 
vido às novas recomendações para o limite de x/d, este trecho não mais se aplica à 
flexão): 


Início: 6, = E, €€ =3,5%0:x=x,. 

Término: E =0e€ =3,5%0:x=x,=d. 

Estado limite último caracterizado por € = 3,5% (deformação de ruptura do 
concreto), 

A reta de deformação continua girando em torno do ponto B (€ = 3,5%o). 

A linha neutra corta a seção transversal (tração e compressão). 

No estado limite último, a deformação da armadura é inferior a €,, (não atinge 
a tensão-de escoamento). 

À seção resistente é composta do aço tracionado e do concreto comprimido. 


(A ruptura é frágil, sem aviso, pois o concreto se rompe sem que a armadura 


atinja sua deformação de escoamento (não há grandes deformações do aço nem 
fissuração do concreto que sirvam de advertência). 

Às peças que chegam ao estado limite último no domínio 4 são chamadas de 
“superarmadas” e são antieconômicas, pois o aço não é utilizado com toda a sua 
capacidade resistente, devendo, assim, se possível, ser evitadas. 





Figura 3.12 Características do domínio 4. 


e) Domínio 4a (Figura 3.13) - flexão composta com armaduras comprimidas: 


Início: e =0ec =3,5%0:x =x, = d. 

Término: €, < O (compressão) e E, = 3,5%0:x = x, =h. 

Estado limite último caracterizado pore =3, 5% (deformação de ruptura do 
concreto). 

À reta de deformação continua girando « em torno do Pont B (e = 3 15%0). 

A linha neutra corta a seção transversal na região de cobrimento da armadura 
menos comprimida. 

A seção resistente é composta do aço e a concreto Ra] 

Armaduras comprimidas e pequena zona de concreto tracionado. - 
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* À ruptura é frágil, sem aviso, pois o concreto se rompe com encurtamento da 
; armadura (não há fissuração nem deformação que sirvam de advertência). 


e fee ue o mm mm o — 4a 


Figura 3.13 Características do domínio 4a. 
f) Domínio 5 (Figura 3.14) — compressão não uniforme, sem tração: 


"* Início:e <O ee =3,5%0:x =x, =h. 

* Térrhino: €, = 2,0% (compressão), € = 2,0%o: x = x, = +00 — reta “b” > com- 
pressão uniforme. 

* Estado limite último caracterizado por E, = 3,5% (na flexocompressão) a c = 
2,0%o (na compressão uniforme). 

* À reta de deformação gira em torno do ponto C, distante (3/7) h da borda mais 
comprimida. nO É 

* A linha neutra não corta a seção transversal, que está inteiramente comprimida. 

* A seção resistente é composta do aço e do concreto comprimidos. 

* Compressão simples (uniforme, na reta b) ou composta (excêntrica). 

* “À ruptura é frágil, sem aviso, pois o concreto se rompe com encurtamento da 
armadura (não há fissuração nem deformação que sirvam de advertência). 


a h-a, 


0,0015 - h - 0,0015 * a = 0,0020 * a 


0,0015-h 3 
a=———— 592=>-h 
0,0035 7 





Figura 3.14 Características do, domínio 5. 


Observação: embora nas figuras 3.7 a 3.14 tenha sido considerada seção transversal re- 
tangular, os domínios se aplicam a qualquer seção e disposição da armadura, e também 
a situações de flexão oblíqua. ; 
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3.7 CÁLCULO DA ARMADURA LONGITUDINAL EM VIGAS SOB FLEXÃO NORMAL 


* O cálculo da quantidade de armadura longitudinal, para seções transversais rerangu- 
lares, conhecidos a resistência do concreto (f,,), a largura da seção (b,), a altura útil (d) e o 
tipo de aço (É e € ), é feito, de maneira simples, a partir do equilíbrio das forças atuantes 
na seção. Normalmente seria estudada a flexão normal pura e simples, representada pelos 
domínios 2, 3, 4 e 4a, porém o item 14.6.4.3 da ABNT NBR 6118:2014 permite o uso de 
apenas parte do domínio 3, eliminando portanto parte do domínio 3 e os dominios 4 e 4a 
como se depreende do texto da norma: “A capacidade de rotação dos elementos estrutu- 
rais é função da posição da linha neutra no ELU. Quanto menor for x/d, tanto maior será 
essa capacidade. Para proporcionar o adequado comportamento dúctil em vigas e lzjes, a 
posição da linha neutra no ELU deve obedecer aos seguintes limites: 


a) x/d < 0,45 para concretos com f, < 50 MPa (3.13) 
b) x/d < 0,35 para concretos com 50 MPa < f, < 90 MPa (3.14) 


Esses limites podem ser alterados se forem utilizados detalhes especiais de arma- 
duras, como, por exemplo, os que produzem confinamento nessas regiões”. 


3.7.1 EQUACIONAMENTO PARA CONCRETOS DE CLASSE ATÉ (50 

Antes de efetuar a dedução das equações para o dimensionamento para seções sob 
flexão simples, é conveniente indicar as possibilidades de comportamento das seções 
quanto à ductilidade. Na Figura 3.15 é indicada a situação de seção retangular, submeti- 
da'à flexão simples, com as deformações possíveis, para concretos de classe até C50, sem 
considerar a ductilidade (x/d depende da deformação específica de cálculo — £ ado aço). 
A Figura 3.16 representa a mesma situação, mas no diagrama de deformações possíveis 
cw foi substituído por €, |, que corresponde ao valor de x/d = 0,45 imposta pela ABNT 
NBR 6118:2014 para aumentar a ductilidade do elemento. À Figura 3.17 também re- 
presenta situação de elemento de seção retangular sob flexão simples, mas com diagra- 
mas de deformações e tensões para todas as classes de concreto; os valores de £, ,€ ,G.€ 
À devem ser emoregados em função da classe do concreto e das condições de ductilidade. 


Vista 
latoral 


A, 
Figura 3.15 Elemento de seção retimgular e diagramas de deformações e tensões na seção solicitada 
para flexão simples para concretos até C50, sem considerar a ductilidade. 
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Figura3.16 Mesma situação da Figura 3.15, com E, correspandente ao valor de x/d = 0,45 imposta 
“pela ABNT NBR 6118:2014 (aumento da ductilidade). 
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Figum 3.17 Mesma situação da Figura 3.16, mas para todas as classes de concreto. 


Serão agora deduzidas as expressões para o dimensionamento de elementos de 
seção retangular para concretos até C50; para adequar as equações para as demais clas- 
ses, basta acrescentar os parâmetros da classe desejada. Seja então o seguinte problema: 
conhecidos f,,, b,, d, tipo de aço (Eu e E) e o momento de cálculo M, (M, = 1,4 - M), 


determinar a área da armadura longitudinal necessária (A ) para que um elemento de 
concreto armado de seção transversal retangular resista a esse momento. 


a) Equilíbrio da seção (Figura 3.13) 


* Equilíbrio das forças atuantes normais à seção transversal: como não há for- 
ça externa, a força atuante no concreto (F) deve ser igual à força atuante na 
armadura (F ): 


ZF=05F -F=05F,=F (3.15) 


* Equilíbrio dos momentos: o momento das forças internas em relação a qual- 
quer ponto (no caso, em relação ao C.G. da pic deve ser en ao mo- 
mento externo de cálculo: - ' 


EM-M,M,-E 2 (3.16) 


Das équações 3. 15 e 316: 
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M,=F,'z E (3.17) 


b) Posição da linha neutra (x) 

Conhecendo a posição da linha neutra, é possível saber o domínio em que a peça está 
trabalhando e calcular a resultante das tensões de compressão no concreto (E) eobraço 
de alavanca (z). 


F.=(0,85-€) -(b)-(0,8 x) (3.18) 
z=d-0,4:x. (3.19) 
Colocando F, e z na equação 3.16, tem-se: . 


M,=F,2= 085 -£, b, 0,8-x)-(d-0,4-x)=b,-£,:0,68:x-(d-0,4:x) 
(3.20) 


ou ainda 
M,=(0,68:x:d-0,272:x)-b, ft, (3.21) 


Resolvendo a equação 3.21, obtém-se x, o qual define a posição da linha neutra, 
que é fundamental para a solução do problema proposto. Nota-se que a variação de x 
não é linear com o esforço solicitante M,, mas segue um polinômio do segundo grau. 


0,68-d £ fossa 4070 (Ma ] 
e == (3.22) 


0,544 





c) Cálculo da área necessária de armadura (A ) 
Com o valor de x determinado acima, é possivel encontrar À . À força na armadura (F ) 
vem do produto da área de aço (A ) pela tensão atuante no aço (f ). Da equação (3.17) 
tem-se M Res F=f'A, resultando: . 
- M 
A =— 
z-f 


(3.23) 


Admitindo que a peça esteja trabalhando nos domínios 2 ou 3, para um melhor 
aproveitamento da armadura, tem-se € > E a resultando para tensão na armadura a de 
escoamento (f, = f, ai caso contrário, tira-se o valor de €, do diagrama de tensão x defor- 
mação do aço e alaiicãe f,, mas a peça trabálharia no domínio 4,0 que não é pertrel 
À equação 2a) fica: 
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(3.24) 


d) Verificação do domínio em que a peça atingirá o estado limite último 

Obtido o valor de x que define a posição (profundidade) da linha neutra, é possível 
verificar em que domínio a peça atingirá o estado limite último. Na flexão simples, que 
está sendo considerada, os domínios possíveis são o 2,0 3 e o 4. No início do dominio 
2 tem-se €, = 0,€ no final do domínio 4 têm-se €, = 0, que são às piores situações que 
. podem ocorrer (um dos dois materiais não contribui na resistência). O melhor é que a 
peça trabalhe no domínio 3; o domínio 2 é aceitável, e o domínio 4 deve ser evitado. 
Cabe então a pergunta: conhecido o momento e as demais variáveis necessárias para te- 
solver o problema, como saber se a seção está trabalhando no domínio 3 e sc a armadura 
já átingiu a deformação de escoamento? É possivel saber por meio da relação entre as 
deformações e a posição da linha neutra. 


* Relação entre deformações: como as seções permanecem planas após a defor- 
mação, por semelhança dos triângulos ABC ce ADE do diagrama de deforma- 


ções (Figura 3.18), é possível obter a felaçaoe entre a posição da linha neutra (x) 
ea altura útil (d): 








Figura 3.18 Relação entre a posição da linha neutra e a altura útil 


* Posição da linha neutra: no limite do domínio 2 e em todo o 3, a deformação * 
específica do concreto é E, = 3,5%o (0,0035); colocando esse valor na Faqiação 
3.25, resulta: 


x. 0,0035 l 
d 0,0035+e, | fuzo) 
. Conclui-se que, para uma seção conhecida, a posição da linha neutra, no domínio 
3, depende apenas da deformação específica do aço, e o limite entre os domínios 3 e 
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4 depende do tipo de aço, caracterizado pela deformação específica de escoamento 
de cálculo do aço (£ ,). Com as novas especificações da norma, não será mais possível 
usar os valores do domínio 3 que sejam superiores a x = 0,45d. Desta forma, não cabe 
mais o estudo do limite entre o domínio 3 e 4. Apenas como ilustração, apresenta-se 
a determinação dos limites entre os domínios, esquematizados na Figura 3,8, para os 
aços CA25 e CASO. : 


Aço CA25 (£,, = 1,04%s, no limite entre os domínios 3e4): 
Xu ds =0,7709' 
d  0,0035+0,00104 
x, = 0,7709 d (limite entre os dominios 3e4); 
X, = 0,259 d (limite entre os domínios 2 e 3); 
para x < 0,259 - d => dominio 2; - 
para 0,259 : d <'x < 0,7709 -d = dominio 3. - 


Aço CASQ (£ a = 2,07%, no limite entre os domínios 3 e 4) 
re — 0,0035 * = 0,6283 
d  0,0035+ 0,00207 
x, = 0,6283 - d (limite entre os domínios 3 e 4); 
Xy = 0,259 - d (limite entre os domínios 2 e 3); 
para x < 0,259 + d > domínio 2; 


para 0,259 - d «x « 0,6283 - d > domínio 3. 


Agora é possível resolver os diversos problemas, lembrando que a fronteira entre 
os domínios 2 e 3 é dada pelo par de valores E, = 3,5% e £, = 10%o (x = 0,259 - d),e que 
só é possível utilizar o domínio 3 até o limite de xd =0, 45. O limite entre os domínios 
3 e 4 (Figura 3.8), embora não seja mais utilizado, é dado por €, = 3,5% CE, = Eu (x é 
função do tipo de aço); os valores de (x/d) referentes aos demais tipos de aço gi no 
Quadro 1.2 do capítulo 1. 


Exempto 1 


Para uma seção retangular de concreto armado com b, = 0,12 m e d = 0,29 m sob a 
ação de um momento fletor M = 12,2 kKNm (M, = 1,4: M « 1,4 12,2 = 17,08 kNm), 
determinar a quantidade de armadura longitudinal necessária (A ). Dados: f, = 20 MPa 
(20.000 kN/m?); aço CASO (f pa = $4/1,15 = 500/1,15 e 434,78 MPa = 43,478, kN/em?). 


a) Colocando na equação 3.21 os valores êonhecidos, determina-se x 
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M,= (0,68 :x: d -0,272:x)-b, : £,=> 17,08 = (0,68:x -0,29 - 0,272 x) -0,12- 
oo 
14º 





17,08. 


0,68-0,29+ 1(0,68-0,29) - 4-0,272 rc 
0,12- 20000 /1,4 





*E 0,544 
* resultando x, = 0,6705 mex, = 0,0545m. | 
A primeira solução, x = 0,6705 m, indica que a linha neutra passa fora da seção 
transversal, não atendendo ao caso de flexão simples; assim, o valor correto é x = 0,0545 m. 


b) Verificação do domínio: 
- No limite entre os domínios 2 e 3 (£, = = 3,5%, €, = 109%0),a posição da linha neutra é x 
= 0,259 d = 0,259 - 0,29 = 0,0751 m, maior que o valor encontrado para x na equação 
3.7, indicando que o problema ocorre no domínio 2 e, portanto, de fato, o aço es escoou 
e fi= fu =50/1,15=43, 478 kN/cmi. 


c) Cálculo do valor do braço de alavanca z: 
Com x = 0,0545 m na equação 3.5, resulta: 


z=d-0,4:x=0,29-0,4- 0,0545 = 0,29 - 0,022 = 0,27m 


d) Cálculo de A : 
Com os valores de M, = 17,08 Rm z= cds: me f, = 43,478 kN/cm) na squao 3.24, 


tem-se A; 





AM 008 1008 A 146em! 
"af, 0,27-43,478 11,74 


3.7.2 EqUACIONAMENTO PARA CONCRETOS DE QUALQUER CLASSE 

Em princípio, o equacionamento para o cálculo da armadura longitudinal é feito 
da mesma forma que no caso anterior, apenas aparecerão os termos a, e À: À seguir, são 
mostradas as equações, sendo algumas as mesmas do item anterior e outras similares. 


FE (3.27) 
M,=F,:z (3.28) 
M,=F,:z a (3.29) 


Ela t) 6) 230 
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z=d-0,5-A:x (3.31) 
M,=b.'a, f,:A-x:(d-0,5:h-5) (3.32) 
M,-(A:xcd-0,5:M8)-b, ca cf, (3.33) 
da ju 2) —Mi 
boa. cfu (3.34) 
X= - - a 

À 

Aa (3.35) 
2"t a 

x E 

a” Eu +E, (3.36) 


ExempLO 2 (É O EXEMPLO 1 COM RESISTÊNCIA CARACTERÍSTICA DO CONCRETO f, = 90 
MPa) 


Para uma seção retangular de concreto armado com b,=0,12med=0,29msoba 
ação de um momento fletor M = 12,2 kNm (M, = 1,4-:M = 1,4: 12,2 = 17,08 kNm), 
determinaí a quantidade de armadura longitudinal necessária (A). Dados: f.=90 MPa 
(90.000 kN/m?); aço CASO (Eu = fu/1,15 = 500/1,15 = 434,78 MPa = 43,478 kN/cm?). 


a) Cálculo de A ea (expressões 3.8 e 3.12): 
À = 0,8 - (£,, - 50)/400 = 0,8 - (90 - 50)/400 = 0,7 
a, = 0,85 - [1,0 - (£, - 500/200] = 0,85 - [1,0 - (90 - 50)/200] = 0,68 


b) Com os valores conhecidos na equação 3.34, determina-se x: 





dé jato) —Mo | 0,294 /0,292-2.[— — tr08 
b. af, - 10,12-0,68-90000/1,4) - 





À 0,7 RR 
resultando x, = 0,812 m e x, = 0,0164m 


A primeira solução, x = 0,812 m, indica que a linha neutra passa fora da seção trans- 
versal, não atendendo ao caso de flexão simples; assim, o valor correto é x = 0,0164 m. 


c) Verificação do domínio: 
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No limite entre os domínios 2 e 3 (£, = 3,5%, £, = 10%o), a posição da linha neutra é x 
= 0,259 - d = 0,259 - 0,29 = 0,0751 m, maior que o valor encontrado para x na equação 
3.34, indicando que o problema ocorre no domínio 2 e, portanto, de fato, o aço já es- 
coou e f, = £, = 50/1,15 = 43,478 kN/cm. 


d) Cálculo do.valor do braço de alavança z: 
Com x = 0,0164 m na equação 3.31, resulta: 


z=d-0,5:A:x 
z=d>0,5:A-x=0,29-0,5-0,7 : 0,0164 = 0,29 - 0,0057 = 0,284 m 


e) Cálculo de À : 

Com os valores de M, = 17,08 kNm, z = 0,284 m e f,, = 43,478 kN/cm? na equação 
3.24 ou 3,36, tem-se A : , 

M, 17,08 17,08 


=—————— = — 5 A,=1,39cm? 
0,284-:43,478 12,34 





ar z'f, 
rá 
Verifica-se que o elevado aumento na resistência caracteristica à compressão do 


concreto resultou em uma insignificante redução da área da armadura necessária. 


3.7.3 CALCULO DO MÁXIMO MOMENTO RESISTENTE DA SEÇÃO 

No caso anterior, conhecia-se M, e calculava-se À . Seja agora um problema dife- 
rente: conhecidas as dimensões da seção transversal (b, e d),o tipo de aço (a cejea 
resistência do concreto (£.,), em qual dominio se consegue o maior momento resistente, 
ou seja, qual o maior momento que a seção dada consegue resistir? 

O problema pode ser resolvido derivando-se a expressão 3.21 em relação à altura 
da linha neutra (x) e igualando-a a Zero; dessa forma, encontra-se o ponto extremo da 
função: 


M,- (0,68 :x-d-0,272:x)-b, '£, 


e =(0,68-d -0,54-x)-b, -f, =0=>x=1,25.:d 


O .resultado x = 1,25 - d (linha neutra fora da seção) não é solução, pois para 
haver flexão simples é necessária a existência de resultantes normais de compressão 
(concreto) e tração (aço) que se anulem (equilíbrio); isso só é possível nos domínios 2 - 
e 3, em que a linha neutra corta a seção (no domínio 4, isso também ocorre, mas não é 
permitido o seu uso). Como a equação 3.33 é uma função contínua e crescente, o valor 
do maior momento será alcançado quando x for o maior possível, mas limitado pelo 
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não emprego do domínio 4, também evitado por questões econômicas (maior consumo 
de materiais). 

Assim, antes da imposição da ductilidade mínima pela norma, o máximo momen- 
to resistente era determinado para € = E, € = £, (limite entre os domínios 3 e 4). Na 
situação agora exigida, o momento máximo, para concretos até a classe C50, é obtido 
quando x/d = 0,45 (ABNT NBR 6118:2014, item 14.6.4.3). 


ExempLo 3 


Para uma viga de seção retangular de concreto armado, com largura b, = 12 cm e altura 
útil d = 17,65 cm, determinar o momento resistente da seção e o valor da área de aço 
necessária correspondente a esse momento. Considerar f, = 20 MPa (20000 kN/m?) 
e aço CASO. Apenas para efeito de comparação, os cálculos serão feitos para o limite 
entre os domínios 3 e 4 e para a relação x/d = 0,45; pois: 


a) Cálculo para o limite entre os domínios 3 e 4: 


* Momento resistente: 
O limite entre os domínios 3 e 4 para o CASO que tem E * . 0, 00207 é: 


0,0035 nie 0,0035 


Xu =——>— .d= 2" .0,1765=0,6283-0,1765=0,1109m 
0,0035+€,  0,0035+0,00207 "* 


Com esse valor, na equação 3.20, obtém-se M : 


M,=F.2=(0,85-£,:b,-08-x,)-(d-0,8:x,)=b, -£,-0,68-x, -(d-0,4:x,) 


M, -oua-ZER.o, 68.0,1109-(0,1765 —0,4-0,1109) = 17,08kNm 


O máximo momento que pode atuar na viga, sabendo que M, = 1,4-M, é: 





= Da 10 12,20kNm 
14 1,4 
* Armadura 
A armadura necessária pode ser obtida com a equação 3.24, com f, = f.,; pois a 
seção trabalha no limite entre os domínios 3 e 4: 
M, M, 17,08 : ) 
E RR ir E E 
ts (-04-x E, 50 —2?7em 


0,176 4- 
( 5-0, 0,1109).— Lis 
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b) Cálculo para x/d = 0,45, pois a resistência do condéis é menor que 50 MPa: 


* Momento resistente: 
Colocando x/d = 0,45 (x = 0,45 - d) na equação 3.20, resulta: 


M, =Ezeb, “f4 0,68 -x-(d-0,4"x)=b,-£,:0,68-0,485-d-(d-0,4:0,45-) 


M, =0,12- POE. 0,68. -0,45- 0,1765: (0,1765 - 0,4-0,45.0,1765) = 13,40kN m 


O máximo momento, em serviço, que pode atuar na viga é: 


* Armadura 

A armadura necessária pode ser obtida com a equação 3.24, com x = 0,45 de 
f = E » pois a seção trabalha no domínio 3, no qual a deformação especifica do 
aço comspanded à resistência de escoamento de cálculo do aço: 


Puts (d-04:0,85-d):£s (0,1765-0,4-0,45- 0,1765)- 


Verifica-se que, com a redução da relação x/d, o momento resistente da viga é 
menor, com uma pn redução da-armadura necessária, 


3.7.4. CONDIÇÕES DE DUCTILIDADE EM VIGAS E REDISTRIBUIÇÃO DE MOMENTOS 

Conforme o item 17.2.3 da ABNT NBR 6118:2014, nas vigas é necessário ga- 
rantir boas condições de ductilidade, respeitando os limites da posição da linha neutra 
(x/d) dados no item 14.6.4.3 da norma (aqui em 3.7), sendo adotada, se necessário, 
armadura de compressão. 

A introdução da armadura de compressão para garantir o atendimento de valores 
menores da posição da linha neutra (x), que estejam nos domínios 2 ou 3, não conduz 
a elementos estruturais com ruptura frágil. A ruptura frágil está associada a posições da 
linha neutra no domínio 4, com'ou sem arinadura de compressão. 

Ainda segundo o item 14.6.4.3 da norma, quando for efetuada yma redistribuição 
de momento, reduzindo-o de um valor M para ôM, em uma determinada seção trans- 
versal, a profundidade da linha neutra nessa seção (x/d), para o momento reduzido 8M, 
deve ser limitada por: 


a) x/d s (8 - 0,44)/1,25 para concretos com f, s'50 MPa (3.37) 


136 Cálculo e detalhamento de estruturas usuals de concreto armado 
b) x/d < (8 - 0,56)/1,25 para concretos com 50 MPa < f, < 90 MPa (3.38) 


O coeficiente de redistribuição deve, ainda, obedecer ao limite ô > 0,75 para estru- 
turas que não sejam de nós móveis. 


3.7.3 CALCULO DO MÁXIMO MOMENTO RESISTENTE DA SEÇÃO, CONHECIDA A ARMADURA 
LONGITUDINAL 

Esta é uma situação bastante comum na prática: conhecidas a largura (b,) e à 
altura útil (d) de uma seção transversal retangular, a resistência do concreto à compres- 
são (f, ),o tipo de aço (E ) e a área da seção transversal da armadura longitudinal (A ), 
qual é o valor do momento máximo resistido? É importante notar a diferença entre a 
situação anterior, em que a quantidade de armadura não era inicialmente conhecida. 
Neste caso, considerando concretos com resistência característica à compressão menor 
que 50 MPa, ao fixar a quantidade da área de aço, a posição da linha neutra fica auto- 
maticamente determinada, e o valor encontrado não pode ser maior que x = 0,45 : d. 

A solução do problema é simples, devendo-se inicialmente considerar que a seção 
poderá trabalhar entre o início do domínio 2 até o limite x = 0,45 : d do domínio 3. Em 
qualquer destes domínios, o aço tracionado estará escoando, ou seja, E 2E4e f= fu 
Nesse caso, conhecendo a área de aço (À ), a força (F) na armadura é: 


FA too (3.39) 


Com a expressão da força no concreto, que depende da posição da linha neutra, 
pode-se obter o valor de x a partir do fato de que, por equilíbrio, as forças resultantes 
no aço e no concreto devem ter a mesma intensidade. Pela equação 3.18, tem-se F.: 


F.=(0,85-f)-(b)-(0,8:x) 

e, como F, = F,, ou seja: 

(0,85 -£)-(b) (0,82) =A, "fa 
resulta para x: 


Arts 


GE no 40 
0,68-b, -£, E) 


Determinado o valor de x, é preciso verificar se ele é inferior ao limite x = 0,45 

* d. Caso isso ocorra, e, portanto, de fato, f, = far o máximo momento resistido (M 4) 

pela seção é obtido pelo produto. da força na driádira (ou no concreto) pelo braço de 
alavanca z (equação 3.19): 
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M,=F,: mae FP (d-0,4:)=A, rá * (d - 0,4 - x) (3.41) 


Obtido o valor da profundidade x da linha neutra, o momento fletor resistente da 
seção é encontrado com a equação 3.41. É importante destacar novamente que a pro- 
fundidade da altura da linha neutra deve atender ao limite x = 0,45 - d. Caso isso não 
ocorra, deve-se aumentar a altura útil da 'viga ou utilizar uma armadura de compressão 
(viga com armadura dupla), que será vista na seção 3.7.6. 


Exempro 4 


Determinar o momento resistente de uma viga de seção retangular de concreto armado, 
com largura b, = 12 eme altura útil d = 17,65 cm, para as seguintes situações: a) A = 
0,5 em?;b) A, = 2,0 em?, Dados: aço CASO; f, = 20 MPa (20.000 kN/m?). 


a) Armadura À = 0,5 cmº 


* Profundidade da linha neutra, considerando inicialmente. que a seção trabalhe 


nos domínios 2 ou 3 (f = f a» determina-se a posição da linha neutra (equação 
3.40): 


“A, f 
a ido 0,5-(50/1,15) = 0,0186m 
0,68-b, -f,  0,68-0,12:(20000/1,4) 
* Verificação da posição da linha neutra (domínio) em que a viga trabalha: 
Com os limites entre os domínios 2e3(x,)eentre 3 e 0 limite x = 0,45: d, 
verifica-se a posição da linha neutra para o valor encontrado de x = 0,0186 m. 
Os valores de x,, podem ser determinados.com a expressão 3.25 (ou 3.26), lem- 
brando que entre os domínios 2 e 3 o aço tem deformação especifica de 1,0%; 
* olimitex=0,45-d (x, «5) é obtido diretamente: 
E 0,035 


Xp =—— .d= ———— -d'= 0,259-0,1765 = 0,0457m 
E.+E, 0,035 +0,1 


Xças = 0,45 * d = 0,45 - 0,1765 = 0,0794 m 


Como o valor encontrado x = 0,0186 m é menor que X, = 0,0457 m, trata-se do 
domínio 2, confirmando a suposição inicial. 


* Cálculo do momento . 
Como a viga trabalha no domínio 2, calcula-se o momento resistente com a 
equação 3.41: 
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M,=F.:(8-0,4:30) =," f (8 -0,4:5) 00,5: EE -(0,1765 - 0,4: 0,0186) + 


3,675 kNm 


e, portanto, o máximo momento que pode atuar na viga é: 


b) Armadura À, = 2 cm! 


* Profundidade da linha neutra 
Considerando inicialmente que a seção trabalhe nos domínios 2 ou 3, determi- , 
na-se a posição da linha neutra (equação 3.40): 


air 2,0-(50/1,15) 


e * Verificação do domínio em que a viga trabalha 
O valor encontrado para x (0,07459 m) é menor que o limite de 0,45 : d e supe- 
rior ao x,, = 0,0457 m, limite do domínio 2; portanto, ela trabalha no domínio 3. 


* Cálculo do momento 
Como a viga atalho no domínio 3,f,=foeM,é determinado com a equação 
3.41: 


q (d-04:x)=A, fi (d-04-x)=2- = *“(0,1765 - 0,4 - 0,0746) = 


, 


12,753 kNm 
e, portanto, o máximo momento que pode atuar na viga é: 


M = Me 2 12753 6 1kNm 
1,4 1,4 E w 


3.7.4 CALCULO DA ALTURA MÍNIMA DE UMA SEÇÃO COM ARMADURA SIMPLES 
Seja uma viga, com armadura simples, submetida a um momento fletor M, em uma 
determinada seção. A menor altura necessária (d |) para a seção resistir a esse moimento é 
aquela em que a posição da linha neutra acarreta o maior momento que a viga é capaz de 
resistir, OU seja, o momento aplicado será igual ao momento resistente máximo da seção. 
Dessa forma, antes da imposição da ductilidade mínima pela norma, como o má- 
ximo momento resistente ocorria para a posição da linha neutra referente ao limite 
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entre os domínios 3 e 4, a altura mínima era a que levava a essa situação. Com o limite 
agora imposto pela norma de x/d = 0,45 para concretos até a classe C50, foi visto no 
item anterior que o momento máximo é obtido para esse valor e, portanto, é para essa 
profundidade da linha neutra que se obtém a menor altura possível para a viga resistir 
ao momento atuante de cálculo. 

A partir das equações 3.21 e 3.25 é possível determinar o valor da altura útil d de 


uma viga: 
Equação 3.21: M, = (0,68:x:d- 0,272 - 2) -b, E ts 


£ 


x 
ão 3.25: > =—E— 
Equação AE 





. Fazendo 6 - -— ; obtém-se da equação 3.25 x = E - d, que colocado na equação 
aa 


3.21 resulta 
M, = (0,68-E-d?- 0,272 -E2-d)-b, -f, 


e a altura útil da viga fica dada por: é 





de RESETE (3.42) 
b. -f4 -(0,68-E-0,272-Eº) 


- Com a limitação x/d < 0,45 (E = xd < 0;45), de acordo com a ABNT NBR 
6118:2014, a altura mínima ocorre quando E = 0,45, e assim, para encontrá-la, basta 
colocar esse valor na equação 3.42, resultando: 


dra M, e M, 2 q AM 
“e Yb, fa -(0,68-0,45-0,272-0,45') Yb.-f,-0,25097 * Yb.fs 


(3.43) 





* Exempro 5 


Para a seção retangular de concreto armado do exemplo 1, determinar a altura mínima 
(digo) € à quantidade de armadura longitudinal necessária (A ). Dados nas unidades 
nrscend ea 


aço CASO: f, = = 500 MPa = 50 kN/cm? f., = 20 MPa = 20,000 KN/m? = 2 kN/emr'; 
M,=1,4- M- 1,4- 12,2 = 17,08 kNm. 
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A altura mínima é obtida para & > x/d < 0,45; para isso, pode ser empregada dire- 
tamente a equação 3.43. 


q 
M 1708 
do =50. E Mn oi0% : 
min Def, 0,12-20000/1,4 E ga 0006: 


Cálculo da armadura necessária para d = 19,96 cm (nessa situação, f, = f a): 
x=0,45-d = 0,45: 19,96>x= 8,98 em | 


z=d-0,4:x=19,96-0,4:8,98=>2z=16,34cm 





M, M 17,08 
A ad gd SD A o 240 Ci 
xt 2fy 0,1634:50/115 0 SR 


3.7.5 FÓRMULAS ADIMENSIONAIS PARÁ DIMENSIONAMENTO DE SEÇÕES RETANGULARES 

Sempre que possível, é conveniente trabalhar com fórmulas adimensionais, pois 
facilitam o emprego de diversos sistemas de unidades e permitem a utilização de qua- 
dros e gráficos de modo mais racional. Na forma adimensional, para concretos até a 
classe C50, as equações ficam: 


.a) Equação de M, (equação 3.21) 


* Dividindo ambos os membros da equação de M, por b, :d? -f.,, ter-se: 


. À — - » 2 . . 2 

M, (0,68 xd aero x) -bi fá E 0,68-*..0,272.*. 

b. -d?.f, bo dota - d d 
- chamando * 

M, x a seis 

——4* —— =KMDe—=KX,a equação anterior torna-se: 
bo dt d 
M, 2 
Mar d? =0,68-(KX)- 0,272 :(KX) (3.44) 
R w “Ed º ; . 


* A equação 3.44 contém apenas termos adimensionais, e KX só pode variar 
entre0e 1 (x=0ex=d): 


x = O (início do domínio 2) > KX = x/d = O => KMD = 0, 
x = d (fim do domínio 4) > KX = x/d = 1 >> KMD = 0,408 
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b) Expressão que fornece o braço de alavanca z (7 = d- 0,4-x) 
* Dividindo os dois termos por d resulta 


CRE de O 
d d d 


chamando q" KZ e lembrando que KX = ” da equação anterior obtém-se KZ: * 
KZ =1-0,4:KX (3.45) 
c) Expressão para o cálculo da armadura (equação 3.23) 


A, = a. e, como z = (KZ) d, resulta: 
z. 


A Za (3.46) 


d) Equação que relaciona as deformações com a altura da linha neutra (cquação 
3.25) ? 





x x 
— “e, como — = KX, resulta: 
d E +E d 


- KX=— (3.47) 


EL+E, 


Como KX só admite valores de O a 1, pode-se construir um quadro (Quadro 3.1) 
em que a'cada KX arbitrado entre O e 1 corresponde: um valor de KMD, calculado pela 
equação 3.44; um de KZ calculado pela equação 3.45; e, conhecendo-se £,, um de £, 
pela equação 3.47. É importante destacar que conhecido o par de deformações (€,; E ) se 
conhece o domínio em que a peça está trabalhando. No quadro, por praticidade, foram 
dados valores a KMD e calculados os demais, mantidos os limites de validade pará KX. 
O quadro contém os valores referentes aos domínios 2, 3 e parte do 4, mas é importante 
ressaltar que só têm validade os valores abaixo de KX = x/d = 0,45, correspondente a 
KMD = 0,25. 

Para concretos das classes CS0 a C90, bee repetir o raciocínio anterior e tam- 
bém confeccionar um quadro para o cálculo de seções retangulares. As equações neces- 
sárias e o quadro resultante, para todas as situações, encontram-se no Adendo B deste 
capítulo. 
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Quadro 3.1 Valores para cálculo de armadura longitudinal de seções retangulares para concretos até 
a classe CS0. 







0,0148 | 0,9941 | 0,1502 | 10,000 
0,0298 | 0,981 | 0,3068 | 10,000 |. 
0,0449 | 0,9820 | 0,4704 | 10,000 
0,0603 | 0,9759 | 0,6414 | 10,000 
0,0758 | 0,9697 | 0,8205 | 10,000 
0,0836 | 0,9665 | 0,9133 | 10,000 
0,0916 | 0,9634 | 1,0083 | 10,000 
0,0995 | 0,9602 | 1,1056 | 10,000 
0,1076 | 0,9570 | 1,2054 | 10,000 
0,1156 | 0,9537 | 1,3077 | 10,000 
0,1238 | 0,9505 | 1,4126 | 10,000 
0,1320 | 0,9472 | 1,5203 | 10,000 
0,1403 | 0,9439 | 1,6308 | 10,000 
0,1485 | 0,9406 | 1,7444 | 10,000 










0,2150 | 0,3714 
0,2200 | 0,3819 


















“0,2350 | 0,4143 





0,8343 | 3,5000 | 4,9496 
0,8299 |. 3,5000 | 4,7297 






0,0650 
0,0700 
0,0750 












0,2450| 0,4365 | 
0,2500 | 0,4479 
0,2550 | 0,4594 
0,2600 | 0,4711 |: 
0,2650 | 0,4830 
0,2700 | 0,4951 
0,2750 | 0,5074 
0,2800 | 0,5199 
0,2850 | 0,5326 









0,8208 | 3,5000 | 4,3144 
Q,8162 | 3,5000 | 4,1181 



























0,8068 | 3,5000 | 3,7459 
0,8020 | 3,5000 | 3,5691 
0,7970 | 3,5000 | 3,3981 
0,7921 | 3,5000 | 3,2324 
0,7870 | 3,5000 | 3,0719 











0,1569 | 0,9372 | 1,8611 
0,1654 | 0,9339 | 1,9810 | 10,000 
0,1739 | 0,9305 | 2,1044 | 10,000 
















0,2354 | 0,9058 | 3,0787 | 10,000 
0,2445 | 0,9022 | 3,2363 | 10,000 


0,1550 | 0,2536 | 0,8985 | 3,3391] 10 1000 
0,1600 | 0,2630 | 0,8948 | 3,5000 | 9, 8104 





0,3400 0,6910 0,7236 | 3,5000 | 1,5652 
0,3500 | 0,7249 | 0,7100 | 3,5000] 1,3283) . 


gr 
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Quadro 3.1 Continuação, e” 





Exempro 6 


Para a seção retangular (concreto armado) do exemplo 1 (b, = 0,12 m, M = 12,2 kNm), 
determinar a quantidade de armadura longitudinal necessária (A), admitindo, primei- 
ramente, altura útil d = 0,29 m, e, em seguida, que ela não seja conhecida. Utilizar fór- 
mulas adimensionais e quadro para dimensionamento. Considerar f,, = 20 MPa (20000 - 
kN/m?) e aço CASO. 


a) Admitindo que a altura útil seja conhecida (d = 29 em) 
* Cálculo de KMD 


kMD= MO 
b.-d-fs 0,12.0,29º . 20000 


, 


=0,12 


Com KMD = 0,12 (Quadro 3.1): KX = 0,1911; KZ = 0,9236; €, = 2,3621%o; E, 
= 10,00%o. ; 

Como KX = x/d « 0,45, portanto abaixo do limite imposto pela norma, podem- 
-se continuar os cálculos. 


* Domínio em'que a peça atingirá o estado limite último 
E, = 10,00% e £, = 2,3621%o < 3,5%0 = domínio 2 
me. 
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* Cálculo de A (equação 3.46) 


--M 17,08(kNm) j 
As-—t =D 25 A, = 1,46 cm! P 
s 2 , 
(KZ)-d-f, 0,9236-0,2%m)- SOXkN/ cm?) 


1,15 
b) Admitindo que a altura útil não seja conhecida 
* Primeiro, calcula-se d | com a equação 3.43 


M - 17,08 
=20:|—1 =20:|—— — =0,2 
Ami bo fá 0,12:20000/1,4 da já 


w 


* Cálculo de KMD com a equação 3.44 (com d=d o De 


M, 
pac Mica gra coli nos 250 
b.-d'-f, 0,12-0,207-20000/1,4- 
* Cálculo de A, 
Com KMD = 0,250 (Quadro 3.1): KX = 0,4479; KZ = 0,8208 €, = 3,5%; €, = 
4,3144%. 
E 
E, = 43144%0 > E, = ts sd Sd Nam 
LIS LIS 
pp o MOO = a DOG 


* (KZ)-d:f, 0,8208-0,20-50/1,15 ' 


3.7.6 CALCULO DE SEÇÕES COM ARMADURA DUPLA 

Podem ocorrer situações em que, por imposições de projeto, arquitetônicas etc., 
seja necessário utilizar para a viga uma altura menor que a altura mínima exigida pelo 
momento fletor atuante de cálculo M,. 

Nesse caso, determina-se o momento (M, ) que a seção consegue r resistir com a 
sua altura real e armadura apenas tracionada (armadura simples A, ), trabalhando no 
limite da relação x = 0,45 - d (domínio 3); a diferença entre o momento atuante M, e 
o momento M,, que será chamada de M, (M, = M, - - Mn), será resistida por uma 
armadura de compressão, e para que seja mantido o equilíbrio, por uma adicional de 
tração. Nessa situação, a viga terá uma armadura inferior tracionada e uma superior 
comprimida (armadura dupla). Assim: 
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* My, — momento obtido impondo que a seção trabalhe no limite da ductilidade 
x/d = 0,45; é resistido pelo concreto comprimido e por uma armadura traciona- 
da A,; 


* M,- momento que será resistido por uma armadura comprimida A e, para que 
haja equilíbrio, por uma armadura tracionada A,, (além de A,, já calculada para 


Mi) 


E x= 0,45 d, deriminacãe M,., com ele, a armadura tracionada A, e tam- 
bém o momentoM, (M =M,-M, qr com M, calcula-se finalmente Are IN É pre- 
ciso, ainda, verificar se a ârmadura poiprinida A: atingiu a deformação de escoamento 
ou não, pois a região comprimida da seção sofre deformações especificas menores que a 
região tracionada (até 0,0035, que é a máxima permitida para o concreto comprimido). 
A Figura 3.19 ilustra esquématicamente o. problema. 





ne FssAçE 
ss: j 4 
As. 
d M dd 
b [) 
 ÀQ 
yd | : 
a Fa=Ap fa 


Figura 3.19 Seção de uma viga com armadura dupla. 


O momento M, pode ser obtido da equação 3.20, com z, =d-0,4:x ex. 
= 0,45d: 


M,=F 2, =(0,85-£,:b,:0,8-x0)-(d-0,4-x,)=0,251-b, -d?-€, (3.48) 


A armadura À, é obtida da equação 3.24, com M, no lugardeM cz=z,= 
d-04:x =d-(1-0,4:x /d)=d-[1-0,4:(KX),). 
Mi - Mi M 


Ee = = tim 49 
Au 2a (d-0,4:%0)'fa [1-0,4(KO]-d- fa do 


Fazendo o equilíbrio da seção da Figura 3.19 com M, (não há mais colaboração 
do concreto), pode ser obtida a armadura À,,, correspondente ao momento M,: 


M,=F,:(d- em A, “E, (d- de então: 


M, = M, — Ma 


Mactirata E-Dt ds 
“ya yd 
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Chamando de A, o total de armadura tracionada, ou seja, A,= A, + A resulta: 


M 2. M,=M 
A = - - Em 3.51 
"11-04 ]d-fa (d-d)-f, (20) 
Fazendo o equilíbrio de momentos em relação ao Centro de Gravidade (CG) da 
armadura tracionada na seção com M,, obtém-se À : 


AE (d-d)=M, 


(d-d'-f, (d-d9-f, 

Finalmente, é preciso conhecer a deformação específica da armadura comprimida 
E, para encontrar a tensão na armadura comprimida f,. O valor de €, é obtido da Figura 
3.19: | 


035 E 035 (Mad) 
-d) RR 


(3.53) 


a Mm 


em que: 


d'— distância entre o CG da armadura comprimida até a borda superior; . 
(d-— d”) — braço de alavanca dá seção com as armaduras tracionada e comprimida; 
£,, £, — deformação especifica e tensão na armadura comprimida; 

Xhm — linha neutra limite para atender a condição de ductilidade x = 0,45 : d para 
concretos até a classe C50. 


Exempto 7 


Para um momento M = 45 kNm, calcular a armadura necessária de uma seção retangu- 
lar com largura b, = 0,12 m e d = 0,29 m, com aço CASO e f, = 20 MPa. Considerar es- 
tribos de O = 6 mm e barras longitudinais (comprimidas ou tracionadas) de O = 10 mm 
e cobrimento de 2,5 cm, de acordo com Tabela 7.2 da ABNT NBR 6118:2014, para 
vigas em ambientes com claste de agressividade ambiental I (Quadro 4.4, capítulo 4). 


a) Cálculo da altura mínima da seção para M = 45 Ni, conforme a equação 3.43, em 
que x/d = 0,45: 


des fa o EE 14:45 
-20: 
b, -f, (0,68. Tá 45 = bi 272: 0,457) 0, 12- 20000 0,12-20000/1,4 


0383 m 
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Como d = 0,29 m <d,. = 0,383 m = armadura dupla! 

a) Cíleulo de intento limite M,) com a equação 3.48: 
M,.=0,251-b, -£,: di=0,251-0,12- 0,292 20000/1,4 = 36,19 kN m 
b) Cálculo de M,; 
M,=M,-M, = 1,4: 45 - 36,19 = 26,81 kN m 


c) Cálculo de A (KX =X 04m/d = 0,45) com a expressão 351: 

d=29emed'=2,5 + 0,6 + 1,0/2 = 3,6 cm (distância da armadura comprimida à borda . 
comprimida, em que 0,6 cm é o diâmetro dos estribos e 1,0 cm é o diâmetro da arma- 
dura longitudinal): 


a 36,19 = pio dio 3,50+2,43>5A, =5,93cm' 
1-0,4-0,45)-0,29-——  (0,29-0,036). — 
1,15 (0,29, l 1,15 


d) Cálculo de A, sendo necessário conhecer antes f, e, portanto, E,, com a equação 
3.53: 


& — 0,0035 (xy —d')  0,0035-(0,45-0,29 - 0,036) 
pi x, 0,45-0,29 


= 0,0025 


como E, > Eu (Ea = 0,00207 para CASO) = fa 


M,-M 1,4-45-36,19 


= md ee 2 > Aj=2,43 em 
die dia (0,29 -0,036). dE 


3.7.7 CALCULO DE ARMADURA EM VIGAS DE SEÇÃO TRANSVERSAL EM FORMA DE “T'"' 

Em um piso (laje) de concreto armado apoiado no contorno em vigas, as lajes 
maciças e as vigas não são independentes umas das outras; pelo fato de as estruturas de 
concreto serem monolíticas (a não ser que, construtivamente, sejam tomadas medidas 
para que isso não ocorra), seus elementos, lajes e vigas, trabalham em conjunto. 

Quando a viga sofre uma deformação, parte da laje adjacente a ela (em um ou em 
dois lados) também se deforma, comportando-se como se fosse parte da viga, colabo- 
rando em sua resistência. Dessa forma, a viga incorpora parte da laje, e sua seção deixa 
de ser retangular, passando a ter a forma de um “T” (ou de um “L” invertido). 

Ao fazer um corte transversal em um piso formado por lajes e vigas (Figura 3.20), 
observa-se que o piso se compõe, na verdade, de um conjunto de vigas com a forma de 
um “T” trabalhando lado a lado. i 
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T+ 
IRIAs 
GR É | ei 

[3 


Planta Ê Corte A-A 


- Figura 3.20 Piso com vigas de-seção transversal “T”. 
Considerações importantes 


a) A parte vertical da viga é chamada de alma (nervura), e a parte horizontal de mesa, 


que é composta de duas abas (partes salientes), é referida com a seguinte notação 
(Figura 3.21): 





Figura 3.21 Viga com seção transversal em forma de “T”, 


b) Uma viga de concreto armado, formada por uma nervura e duas abas, só será con- 
siderada como de seção “T” quando a mesa e parte da alma estiverem comprimidas 
(Figura 3.22); caso contrário, dependendo do sentido de atuação do momento fletor, 
apenas a parte superior da mesa ou inferior da alma estarão comprimidas (essas partes 
têm a forma retangular), e como as regiões tracionadas de concreto não trabalham, ou 
seja, não colaboram na resistência, a viga será calculada como tendo seção retangular 
(Figura 3.22b). 





Seção “T" (mesa e senirádia) E b) Seção retangular (mesa Iracionada) 


“Figura 3.22 Viga de seção “T” e retangular. 


-* Como consequência, nos trechos de momentos negativos junto aos apoios. (vi- 
gas contínuas), provavelmente a seção da viga será retangular (é ó caso de viga 
abaixo da laje), pois apénas parte da alma estará comprimida. 
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e Outra consequência é que, no caso de momentos positivos, a viga só será consi- 
derada de seção “T” se a linha neutrá estiver passando pela alima; caso contrá- | 
rio, a região de concreto comprimita será retangular, com largura igual a b,, e 
não haverá colaboração da alma e de parte da mesa, que estarão elo mgadis 
(Figura 3.23). 





“Seção *T - LN passa pela alma Seção retangular - LN passa pela mesa 
Figura 3.23 Viga de seção “T” bu retangular de acordo com a posição da LN. 


c) Nas situações em que a LN passa pela alma da seção, é possível usar os quadros para 


seções retangulares, fazendo o cálculo em duas etapas (Figura 3.24): 


* Calcula-se inicialmente o momento resistido pelas abas (M ): 
h É h, 
M,=E,: 1 =0,85-fa:h -(b;-b,): dr (3.54) 


* O momento restante (M,) é absorvido pela nervura (alma), como nas seções 
retangulares: 


(8.55) 





Figura 3.24 Seção “T” dividida em duas seções retangulares. 


* A armadura é obtida somando-se a necessária para resistir a cada um dos mo- 
mentos: 
A = M, M, 


-n/Df, (KZ)dif, (3.56) 
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d) Não é toda a largura da laje adjacente que colabora na resistência da viga; por ab- 
surdo, imagine-se que uma viga central estivesse a quilômetros das vigas laterais: é evi- 
dente que entre uma viga lateral e à central existiria uma parte da laje que não ajudaria 
na resistência nem de uma viga nem de outra, ou seja, estaria trabalhando realmente 
apenas como elemento para transferir cargas às vigas. Conclui-se, portanto, que apenas 
uma parte da laje, mais próxima à viga, colabora com ela. À distribuição de tensões 
de compressão na parte superior da viga (mesa) não é uniforme: há concentração de 
valores junto à parte central da viga (alma), como esquematizado na Figura 3.25. À 
determinação da largura da laje que colabora com a viga (largura colaborante ou efetiva 
—b,) é feita integrando a distribuição de tensões na altura h-e em uma largura até onde 
as tensões tendem a zero, a fim de encontrar a resultante; essa resultante é igualada a 
uma outra, obtida por meio da distribuição uniforme de tensões, com valor igual a 0,85 
* f 4» atuando na altura hçe largura b (F =b,:h,: 0,85: f). 





Figura 3.25 Distribuição das tensões de compressão na mesa de uma viga “T”. 


e) O procedimento acima resulta em um cálculo complexo, e por essa razão existem 
soluções simplificadas a favor da segurança, mas baseadas nos mesmos princípios. Uma 
delas é a que propõe a ABNT NBR 6118:2014 (item 14.6.2.2), que, de acordo com 
esse item, a largura colaborante b, será a largura da viga b, acrescida de no máximo" 10% 
da distância a entre os pontos de momento fletor nulo, para cada lado da viga em que 
houver laje colaborante. À distância a pode ser estimada em função do comprimento £ 
do tramo considerado: 


* a= £ (viga simplesmente apoiada); 

* 2=0,75: £ (tramo com momento em uma só extremidade); (3.57) 
* a =0,60:£ (tramo com momentos nas duas extremidades); 

* a=2:! (tramo em balariço). 


Alternativamente, a determinação da distância a pode ger feita pela análise dos 
diagramas de momentos fletores na estrutura. No caso de vigas contínuas, permite- 
-se calculá-las com uma única largura colaborante para todas as seções, inclusive nos 
apoios sob momentos negativos, desde que essa largura seja calculada a partir do trecho 
de momentos positivos onde alargura resulte mínima. À 

Deverão ser respeitados os limites de b, e b, conforme a Figura 3.26: 
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0,5-b, do | 
bS0,10:4 B5|0,10-a (3.58) 





go db, b, 4d, 
| HW tl - x 
Figura 3.26 Largura de mesa colaborante (Figura 14.2 da ABNT NBR 6118:2014). 
ExempLo 8 


Calcular a armadura para a viga simplesmente apoiada, de vão ( igual 30 m, cuja seção 
é a da Figura 3.27 e está submetida a um momento M, = 6770 kNm. Considerar aço 
CASO e f., = 30 MPa. , 





Figura 3.27 Seção transversal da viga do exemplo 8. 
a) Determinação da largura colaborante b,: 


* bsb,+2-b; 

* b,=18 cm; 

* b,=0,10:a = 0,10 - £ = 0,10 - 3000 = 300 cm (viga simplesmente apoiada, a = ();- 
* b,= (170 - 18)/2 = 76 cm; 

* b,>b,> 300 > 76; 

* b,=18+2:76=170cm. 


b) Determinação da posição da linha neutra, supondo inicialmente que passe na mesa 
da viga (seção retangular, nesse caso b, = b,): sa 
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M "6770 
KMD=———L=-—— ———— = 0,0607 
b.d?.f;. 1,7-1,75'.30000/1,4 


Será tomado, no Quadro 3.1, KMD = 0,0650, maior valor mais próximo ao cal- 
culado. 
KMD = 0,0650 > KX = 0,0995 
x = (KX) - d = 0,0995 - 1,75 = 0,174 m « h,= 0,20m 


A hipótese adotada inicialmente é válida, ou seja, a linha neutra está na mesa e a 
seção é retangular. 


c) Cálculo da armadura: 


KMD = 0,0650 > Quadro 3.1 > KZ = 0,9602 e €, = 10%0 > €,, = f =, 


A,= DA = 
* (KZ)-d-f4 0,9602-1,75-50/1,15 


Exempro 9 


Calcular a armadura necessária para a seção do exemplo 8 supondo M, = 10000 kNm, 
com aço CASO e f,, = 30 MPa. 


a) Determinação da largura colaborante b, 
A largura colaborante é a mesma do asia anterior, ou seja, b, = 170 cm. 


b) Determinação Er posição da linha neutra, áipdado inicialmente que passe na mesa 
da viga (seção retangular, nesse caso b, =b,) 


emp = —a OO 0,0896=0,0500 
bordi-f, 17-175-3000071,4 


KMD = 0,0900 => Quadro 3.1 > KX = 0,1403 


x = (KX) ; d = 0,1403 : 1,75 = 0,246 m > h,= 0,20m 


Portanto, a hipótese inicial não é válida, pois a linha neutra está fora da mesa, 
tratando-se de seção “T”. Será necessário, assim, determinar a parcela do momento 
resistido pelas abas e pela alma da seção (Figura 3.28) e a armadura total necessária. 
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tre 08x ng 7 E / asa e 
E ED 


a 
ho Rc 


Figura 3.28 "Momento resistido pelas abas e pela alma de uma viga “T”. 
c) Momento resistido pelas abas (MM) 
. : ; 
—b ; 
M,=E, (a-H]-o8s., h, (2) a E )-o8st, “h,-(b -b,)- 


fade 

2) 

M,=0,85- a. 0,20-(1,70- 0,18)- fu 15-08) 9136,30kNm 
d) Momento resistido li alma M) 

M,=M,-M, = 10000 - 9136,30 = 863,70 kNm 


e) Cálculo da armadura A, que é a soma das parcelas referentes ao momento resistido 
- pelas abas (M) e ao momento resistido pela mesa (M,); a segunda parcela refere-se a 
uma seção retangular, com b, = 0,18 cm, cortada pela LN, e pode ser calculada com o 


uso do Quadro 3.1. 
A = M, M, E 


eee | eee eee 
pe 


863,70 


o ao O Sr O/S0 
0,18-1,75º .30000/1,4 


Será tomado KMD = 0,0750; maior valor mais próximo ao calculado. | 


KMD = 0,0750 = KZ = 0,9537,€, = 10%o > £,, = 2,07% => £ = f, 
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9136,30 863,70 
cm tiSGO q O ame E 
À =(175-0,20/2)-507L15 * 0,9537-1,75-507L15 Lo 


139,25 em 


ExERCÍCIOS RESOLVIDOS 


1) um sistema de laje pré-moldada (treliçada), com altura total de 12 em (12) e altura 
da capa de 4,0 cm, foi usado para compor uma laje de vão livre igual a 4 m, simples- 
mente apoiada nas extremidades em vigas de 15 cm de largura. A carga permanente 
(peso próprio) g, é igual a 1,5 kN/m', a carga de revestimento e contrapiso g, é igual a 
0,5 kN/m? e a acidental q é igual a 2 KN/m'. Qual a armadura necessária A, em cada 
elemento (nervura) para a seção transversal da ldje indicada nà Figura 3.29? | 


Dados: f,, = 20 MPa = 20000 kN/m?, aço CA60 e cobrimento igual a 1,5 em (laje em 
ambiente de agressividade ambiental 1 e controle rigoroso); admitir armadura longitu- 
dinal de 4 = 10 mm. 





2[ NODOR 
| 


Figura 3.29. Seção transversal da laje (cotas em cm). 
'a) Carga atuante em uma nervura (a distância entre as nervuras é igual a 40 cm): 
p=0,4-(1,5+ 0,5 + 2,0) = 1,6 kNm 


b) Momento máximo em cida nervura (vigota simplesmente apoiada no eixo das vi- 
gas extremas): 


c) Seção transversal: as nervuras têm seção transversal como a indicada na Figura 3.30a, 
porém, para efeito de cálculo, será empregada a seção da Figura 3.30b (cotas em cm). 
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| b, | | 40 cm | 
SE ; a Ep 
1.5 . 
e” ; Ss: 
a) Seção transversal da nervura b) Seção transversal adotada 
Figura 330 Seção transversal real da nervura (a) e da adotada para o cálculo (b). 


d) Largura colaborante (b,): para o cálculo, é preciso verificar quanto da capa de con- 
creto, que tem 4 cm de-espessura e trabalha comprimida, colaborará com a nervura: 


b;=b,+2:b,=9+2-15,5=40cm,em que: 
b, = 9 cm é a largura da alma da seção; 
b, = 40 - 9 = 31 cm é a distância entre as faces das nervuras; 


0,10-a=0,10-4 =0,10-400 = 40cm(a = €, vigaapoiada) 


bd, $/0,50-b, = 0,50-31= 15,5cm 


e) Verificação da seção: verificação se a seção é retangular ou “T”, admitindo inicial- 
mente que a linha neutra passe pela mesa: 


Alturaútild=h-2,0= 2- 2,0 = 10, O cm (1,5 cm de cobrimento e 0,5 cm correspon- 
dente à metade do diâmetro da barra longitudinal). 


gun Me 636 os 
b-dê-fa 0,4.0,10º 20000 


Pelo Quadro 3.1 (tomando KMD = 0,085) => KX = 0,132 
x = (KX) - d = 0,132 - 10,0 = 1,32 cm < h,= 4,0 cm 
A hipótese inicial é válida, pois a linha neutra passa na mesa e a seção é retangular. 


f) Cálculo da.armadura 
Do Quadro 3.1, com KMD = 0,085 = KZ = 0,9472; € = 1,5203%c; E, = 10,00% 


Como E, = 1,5203%o e £, = 10,00%, a peça está trabalhando no domínio 2 (deformação 
no aço de 10,000%o e no concreto, menor que 3,5%o), e f, = f a = 60 kN/em?, 
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M 1,4:3/44(kNm) 
Aedo = DC 5 A,=0,98cm 
KZ dia 0,9472-0,10. Ao as 


2) conhecida a seção transversal e armadura (Figura 3.31) de uma nervura (trilho) de 
laje pré- -moldada, determinar o maior vão que ela pode ter, considerando apenas o esta- 
do limite último para uma carga total atuante (acidental, revestimentos e peso próprio) 
de 6,5 EN/m? e armadura composta de 2 4 63 mm (ts 2- 0, 315 cm? = 0,63 cm?) de 
aço CA60. 


Dados: f, = 20 MPa = 20000 kN/m'; cobrimento = 2,0 cm; altura útil d = h - 2,3 cm. 





A, (266.3 mm) 


Figura3.31 Seção transversal real da nervura e da adotada para o cálculo (cotas em cm). 
a) Determinação da posição (x) da linha neutra 


* Forças atuantes na seção transversal, admitida como retangular: 
Na armadura tracionada (supondo tensão igual a f ,): 


600000(kN / m?) 


=32,87kN 
415, | 


F,=A,:f, = 0,63-10(m')- 


No concreto comprimido: 


20000(kN / m?) 


F =0,85.f,:0,8-x-b, = 0,85: -0,8-x(m)-0,33(m) 


F. = 3205,71- (Em) 
m 
* Equilíbrio (a força na armadura tracionada deve ser igual à força n no concretô 
comprimido): 


EF =F > 32,87 = 3205,71+x = x= 0,01025 m ='1,025 cm < h, = 3 cm = retangular 


b) Verificação do domínio em que a seção está trabalhando e tensão na armadura 
Dependendo da posição da linha neutra, é possivel. saber em qual domínio a seção 
atingirá o estado limite último. +. À 
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* Altwraútil:d=h-2,3=11-2,3=8,7cm 
* Posição x, (limite entre os domínios 2 e 3) da linha neutra: 


xy = 0,259 - d = 0,259 - 8,7 = 2,25 em 


Como x = 1,025 cm < x, = 2,25 cm, a peça trabalha no dominio 2, atende ao 
limite x/d = 0,45 e, nesse domínio, a deformação específica da armadura longitudinal, 
no estado limite último, é de 10,0%o, com o aço atingindo toda sua capacidade, ou seja, 
com tensão f, = f,, = f,/1,15, conforme a suposição feita inicialmente. 


c) Cálculo do máximo momento resistente (M ,) 
* Equilíbrio (d = 0,11 - 0,023 = 0,087 m;z = d - 0,4 x;x = 0,01025 m): 


M, = F.:z = 3205,71 (kN/m) - 0,01025 (m) --(0,087 (m) - 0,4- 0,01025 (m) 
M, = 32,87 (kN) - 0,083 (m) = 2,73 kNm, ou. 
M,= E. -2= 32,87 (kN): (0,087 (m) - 0,4: 0,01035 (m)) 


M, = 32,87 (kN) - 0,083 (m) = ao kNm 
d) Cálculo do vão máximo possível de uma nervura (apoiada nas extremidades) 
* Carga atuante por nervura fins igual a 33 cm): 
p=6,5 (kN/m?) - 0,33(m) = 2,145 kN/m 
Ia Igualando o eis máximo resistente com o atuante em cada nervura: 


PO 273 2,145:8 
= Nso2T=D0"— 
8 “1,4 8 


M 


* Resulta em um vão máximo £ = 2,70 m . 


3) Calcular o máximo valor de £ para que a laje pré-moldada P;, usada no pavimento 
da Figura 3.32, atenda à condição de estado limite último de ruína por flexão. Dados: f 
= 20 MPa; aço CASO; q = 1,5 kN/mº; g, = 1,7 kN/mº; g, = 1,0 kN/m?; adotar d = 10 cm. 
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Figura 3.32 Pavimento composto E duas vigas e das Bu 


- O sistema estrutural da laje do pavimento pode ser delgado considerando uma 
nervura central funcionando como uma viga independente, simplesmente apoiada, e 
com dois balanços, como mostrado na Figura 3.33. As cargas a empregar no cálculo dos 
momentos máximos negativo e positivo também estão indicadas na figura. - 


ERA — Um 
RRRRRRRSESRERARRS) 


(e - = as - : - 
a) Esquema estrutura! b) Cargas para momento negativo máximo 


RERRRESEERS 
RRRREREREECEREEET 


(o = o 
PRF, A PF 
. c) Cargas para morriento positivo máximo 


Figura 3.33 Esquema estrutural da nervura e cargas para cálculo dos momentos máximos. 


a) Ações na necrvura 
Às ações atuantes na nervura central são obtidas multiplicando-se as intensidades dos 
carregamentos pela distância entre as nervuras: 


Peso próprio: E = 1,7 -0,5.= 0,85 kN/m 
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Sobrecarga permanente: & = 1,0- 0,5 = 0,50 kN/m 
Carga permanente total: g = 1,35 kN/m 
Carga acidental: q=1,5-0,5 = 0,75 kN/m 
Carga total (g + q): — p=210kN/m 


b) Determinação da altura x da linha neutra 
A seção da nervura trabalhará conforme indicado na Figura 3.34: 


* Para o momento negativo, com uma região comprimida de concreto de largura 
igual a b, e altura a 0,8 - x medida a partir da borda inferior da seção; 

* Parao momento positivo, com uma região comprimida que poderá ser retangu- 
lar ou em forma de “T”, dependendo da altura da linha neutra, medida a partir 
da borda superior da seção; o valor de x, neste caso, é o correspondente ao limite 
imposto pela norma, ou.seja, x/d = 0,45: E 


x = 0,45: d = 0,45 - 0,10 = 0,045 m = 4,5 cm > h,= 4,0 em 


“Como x > h,a linha neutra passa na alma e, para o momento positivo, a seção 
se comporta de fato como tendo a forma de “T”. 





a) Seção “T” com M positivo b) Seção “T" com M negativo 


Figura 3.34 Esquema das seções transversais sob momentos fletores positivo e negativo. 
c) Determinação do vão a partir do momento máximo negativo (trecho do balanço) 


* Máximo momento negativo que poderá ocorrer no balanço, junto à seção de 
apoio: 





(0,4 E o 
2 


Mis, E 2,10- =0,168-0 
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* Momento negativo resistido pela seção, no caso retangular, com x = 0,45 em: 


b,:0,8:x-0,85-f,, (d-0,4-x) 


Ma = 1,4 
Mi = 0,1 Din REDE (0,10 - 0,2-0,048) -2,56kNm 


* Igualando os momentos atuante e resistido, encontra-se o máximo vão para que 
não haja colapso na seção junto ao apoio: 


MM 0,168: 0 = 256 = Em 3,90 m 
d) Determinação do vão a partir do momento máximo positivo (trecho do tramo) 


* Máximo momento positivo atuante (no meio do tramo): 


=0,1545.4 


. ny j - 2 
Ma = 1,35. ME, Ad 


2 


* Momento positivo resistido pela seção: para determinar o momento positivo 
resistido utiliza-se o mesmo procedimento para o momento negativo, com a 
diferença de que, neste caso, a seção se comporta como “T”, pois a linha neutra 
passa abaixo da mesa; assim, a mesa está totalmente comprimida e trabalha com 
toda sua largura, bem como também está comprimida uma pan da alma. O 
momento resistido vale: 


Mº. RD (br Ses -0,85-f, (d-0,5-h,) 


1,4 14 
Mm: - 0.1:0,8-0,045-0,85 - 20000 -(0,10 -0,4-0,045) | 
pao 1,4-1,4 
, (0,5 —0,1)-0,04-0,85- 20000 (0,10 — 0,02) 
1,4-1,4 


Mia = 2,56 + 11,10 = 13,66 kN m 


* Igualando os momentos atuante e resistido, encontra-se o máximo vão para que 
não haja colapso no tramo: ; 


Me Mi > 0,1545 “fu 13,66 4=9,40m 
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Dessa maneira, o máximo vão possível, atendendo às condições do estado limite 
último de colapso, é igual a 3,90 m. É importante ressaltar que a seção da nervura, 
tendo a forma de “Tº, resiste a um valor de momento negativo bem mais baixo que 
o positivo, fazendo com que a seção junto ao apoio seja a determinante para o cál- 
culo. Deve-se, portanto, tomar cuidado ao projetar este sistema quando submetido a 
momentos negativos, pois nem sempre será possivel absorver os mómentos que são 
obtidos do cálculo usual “elástico” (ver Anexo 1). Finalmente, em um projeto definitivo, 
haveria necessidade de verificar o estado limite de deformação excessiva (capítulo 4), 
que poderia, nesta situação, conduzir a um valor de É inferior ao encontrado aqui. 


Exercícios PROPOSTOS 


1) Calcular o maior momento que pode ser resistido por uma seção retangular com 
armadura simples que tem b, = 22 em, d = 35 cm, f,, = 20 MPa c aço CASO. Calcular a 
área necessária de armadura longitudinal. 

Resposta: M = 88 kN m; À, = 10,8 cm. 


2) Calcular o maior momento que pode ser resistido por uma seção retangular com ar- 
madura simples e b, = 22 cm, d = 35 cm, f,, = 20 MPa, aço CASO e armadura de tração 
A, = 5 cm?. Em que domínio trabalha a viga? 

Resposta: M = 48 kN m; domínio 3. 


3) Calcular a armadura À, e indicar o dominio em que trabalhará (no estado' limite 
último) uma viga de seção transversal retangular, utilizando armadura simples, para os 
seguintes momentos: 2) 28 kN m; b) 22 kN m; c) 16 kN m; d) 10 kN m. Dados: b, = 
22 cm;d = 20 cm; f., = 20 MPa; aço CA60. 

Resposta: a) 6,05 Ea (9,50 em? com aço tipo B de acordo com a NB1/00) e domínio 
4;b) 3,57 cmi; dom. 3-4; c) 2,44 cm?; dom. 3; d) 1,44 cm?; dom. 2. 


4) Calcular para a seção dada o máximo momento resistido c o valor da armadura 
comprimida A, de maneira que se tenha um valor econômico para armadura c se em- 
preguem as hipóteses de armadura dupla. Considerar concreto com f,, = 20 MPa, aço 
CAS0€ A, = 6 cm. 


104 CAIÇUIO € GELANHNENTO OE ESITUTUÇAS USUAIS GE CONCIETO ATNAGO 


A 


“ 2em 


31em 





2em, 


5) Qualo máximo valor de carga acidental a ser resistida pelas vigas ao lado, sem arma- 
- dura dupla, sabendo-se que a laje pré-moldada resiste a esta carga? O peso próprio da 
laje, mais revestimentos e piso, é de 3,0 kN/m!, e sobre cada viga existe uma parede-de 
3 m de altura e espessura de 15 cm. 
Dados: a seção central das vigas V100 e V101 é dada na figura; concreto com f,, = 20 
MPa; aço CASO; 7 14 = 18 kN/mº. 





ET E) 
q 8 12em 
8 5 
5 5 
8 
q 
a) Planta Ee b) Seção transversal das vigas 


6) Determinar qual deve ser o valor da altura útil mínima necessária de uma seção 


transversal retangular de largura de 12 cm, concreto com f, = 20 MPa e um momento 
“atuante M = 20 kN m para que cla trabalhe no limite dos domínios 3 e 4 nas seguintes 
situações: 4) aço CAZS; b) aço CA32; c) aço CASO; d) aço CA60. 


7) Determinar o valor da altura mínima que uma viga com seção transversal em forma 
de “T” deve ter quando: b, = 1, 7 m;h = 0,2 m;b, = 0,18 m; M = 7142,8 kN m; f,=26 


MPa e aço CASO. 
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8) Para a viga de uma ponte esquematizada ao lado, Ste a armadura longitudinal 
necessária no meio do vão AB, considerando d = 1,7 m, CA60 e f., = 30 MPa, quando: 
a) p = 600 kN/m (já incluído o peso próprio); 

b) p = 900 kN/m (já incluído o peso próprio); 

c) p = 1450'kN/m (já incluído o peso próprio). 





ADENDO A 


REsuMo DAS EXPRESSÕES RELACIONADAS NESTE CAPÍTULO 









Deformação especifica no concreto (até Cso) no início do patamar plástico; ocorre 
em seções totalmente comprimidas 


£, = 2,0: 10? (2,0%) (3.1) 
Deformação dl agi do concreto (até C50) na ruptura; ocorre nas seções sob flexão 
€4= 3,5: 102 (3,5%) (3.2) 


Deformação especifica no concreto (C50 até C90) no início do patamar plástico; 
ocorre em seções totalmente comprimidas 

E, = 2,0%0 + 0,085%o * (f,, — 50)95) (3.3) 
Deformação específica do concreto (C50 até C90) na ruptura; seções sob flexão 


E = 2,6%0 + 35%o - [(90 - £,)/100)* (3.4) 
Alongamento último das armaduras 
E. = 10,0 - 10 (10,0%) 










(3.5) 
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fl A (3.6) 


À =0,8-(£, - 50)/400 


Tensão atuante no concreto admitida constante até a profundidade y, se a largura da 
seção não diminui acima da LN 











Tensão atuante no concreto admitida constante até a dada sea largura da | 









seção diminui acima da LN. 


E E) 


a, = 0,85 11,0 - (f, - 50)/200] 











Limite da posição da linha neutra para comportamento dúctil. Concretos com f, < 
50 MPa 


x/d < 0,45 (3.13) 


Limite da posição da linha neutra pa comportamento dúctil. Concretos com 50 
MPa < f., < 90 MPa 


xd <0,35 (3.14) 


Igualdade (equilíbrio) da força de compressão no contreto e tração no aço na flexão 
simples 


F=F, (3.15), 
Momento em função da força no concreto 


M,=F:z | -- (3.16) 


Momento em função da força no aço 


M,=F,-z (3.17) 
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Força resultante no concreto (f, s 50.MPa) na flexão simples para seção retangular | 
Braço de alavanca na flexão simples para seção retangular e concreto com É 4 £ 50 MPa 
z=d-0,4:x (3.19) 

Momento fletor em função da posição da linha neutra (seção retangular) Je f, s 50 MPa 
M,=b,'f, E 0,4-x) (3.20) 
M,=(0,68:x:d-0,272:x)-b, 'f, 
Posição (profundidade) da linha neutra para concretos com f, < 50 MPa 

















M 


o 
bo fis 


Área necessária de aço para qualquer tensão na armadura 








0,68-d + (684) -4-0,27 





Xx= 


0,544 








Relação entre as deformações na fibra mais comprimida do concreto e no cg da ar- 
madura; relação entre a posição da linha neutra e a altura útil 


Relação entre as deformações na fibra-mais comprimida do concreto (até classe C50) 
e no cg da armadura, 50 no dornínio 3 . 


x. 00035 | 
d 0,0035+€, (3.26) 


Equilíbrio da sá no concreto e no aço na flexão ope (mesma equação 3.15) 
=F (3.27) 
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| Momento em função da força no concreto (mesma equação 3.16) ) 






> M,=Fz . (3.28) 
Momento em função da força no aço (mesma equação 3.17) 
M,=F,z (3.29) 
Ee Er, vê E 















Força resultante no concreto na flexão simples para seção retangular e concreto de 
qualquer classe 


F=(0,-£)-(b)-(A-x) (3.30) 


Braço de alavanca na flexão simples para seção retangular e concreto de qualquer 
classe .. 


| 2=d-0,5-A:x' (3.31) 
Momento fletor em função da posição-da linha neutra para seção retangular € con- 
creto de qualquer classe a 
M,=b,a £,Ax:(d-0,5:A:5) 
Expressão 3.32 modificada algebricamente 
Ê M,=(A:x-d-0,5-A-w)-b, ca cf, 
Posição (profundidade) da linha neutra para concretos de qualquer classe 












M oo 
boa fu 


. x = 


dt e 







Área de aço para tensão de escoamento (mesma 3.24) 


ã 
M 
A, =—s (3.35) 
E o a ima 





Relação entre as deformações na fibra mais comprimida do concreto e no cg da ar- 
madura para concreto de qualquer classe no domínio 3 


(3.36) 





. 


deste, A 
Limite da profundidade da linha neutra quando urty momento for reduzido de M 
para ôM em uma seção, para concretos com f,, s 50 MPa 


x/d.s (8 - 0,44)/1,25 (337 
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Limite da profundidade da linha neutra quando um momento for reduzido de M 
para ôM em uma seção, para concretos com 50 MPa « f, s 90 MPa 


x/d < (8 - 0,56)/1,25 - (3.38) 


Força'na armadura, conhecidas a área e a tensão de escoamento 
F=A fr (3.39) 
| Posição da linha neutra, conhecida a área de aço 
| AL, , 


E 
“ 0,68-b, fa 


Momento fletor em função da força na armadura 


M,=F,:z=F (d-0,4:x9)=A f,:(d-0,4:x) 


d 1 D . 


Altura útil (d) em função da relação E = x/d 


E 


Altura útil (d )-em função da relação (E = 0,45) para concretos com f, <50 MPa |. 












(3.40) 
















b,:d?.f, 
Equação adimensional do braço de alavanca 
KZ=2/d=1-0,4:KX (3.45) 





Cálculo da armadura em função de KZ 
o M | 


d 
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Equação adimensional da posição da linha neutra em função das deformações do 
concreto e do aço 


kx=e 
E.+E, 










(3.47) 
Momento limite de uma seção retangular, com x, = 0,45d; seções com armadura 
dupla 
M = (0,85 £,:b, 0,8:x,)-(d-0,4-x,)=0,251-b dif, (3.48) 


Armadura necessária para resistir ad momento limite (A ,); seções com armadura dupla 













sl 
GMs qe Mia ago o 
“" zfa (d-0,4:x0)-fa T1-0,4 (KO ]-d-fu (3.49) 


Armadura necessária para resistir à diferença entre o momento limite e o atuante 
(A); seções com armadura dupla 


















M M,-M 
Ag a (3.50) 
. (d-d)-fa (d-d)-fa 
Armadura total (A ) tracionada em seções com armadura dupla 
A,= Mim = M, — Mim (3.51) 
-[1-0,4-(KOg]-d-fy (d-d9-fs : 
Armadura comprimida (A) em seções com armadura dupla ã 
M, -M,-My 





A=—"——Ss pe 
: * (d-d9-f, " (d-d9-f 


Deformação específica da armadura comprimida em seções com armadura dupla 


0,35. é, e 0635 "(tg -d) 


Xia (x md) Xim 


Momento (M ) resistido pelas abas de uma seção “T” 


(3.52) 


(3.53) 










M, = Ed -B)-osst, «he -(b; —b, (a A) (3.54) 


Momento (M,) resistido pela alma de uma seção *T” 
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Armadura necessária para resistir ao momento total (M ) em uma seção “T” 
M M 
A = Et, 2 
“(d-h/Df, (KZ)dit, - (356) 





Distância a para determinação da largura colaborante em seções “T” 





a = £ (viga simplesmente apoiada); 
a = 0,75 : é (tramo tom momento em uma só extremidade); 
a = 0,60 - £. (tramo com momentos nas duas extremidades); 
a=2: £ (tramo em balanço). 


Limites de b, e b, para determinação de largura colaborante em seções “T” 


deb Th; 
mi $Jo10:a “3 É/010.a (3.58) 


(3.57) 





AvenDo B 
Quadro de KMD para cálculo de armadura longitudinal de seções retangulares para 


concretos de quaisquer classes. 
k para f 450 MPa: 
A=08ea =0,85 
* paraf, > 50 MPa: 


À = 0,8 - (£, - 50)/400 e a, = 0.85 - [1,0 - (f, - 50)/200] (f, em MPa) 


1º hj. 2-KMD 


ga = ck, (1-5) Ra 


(KZ)-d-f, 











fa (MPa) 
o ts : e as 
0,765 


Copa a a o 0 
[ 001 [0022 [0,991 [0024/0899 [0026 [0,990 0,029 0.950 [0032 [0989 
| 0020 |o030 0968 [0032/0,987 [0.035 0.387 [0,035 
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f.. (MPa) 50 60 «70 80 . 90 
A . 08 - 0,775 0,75 0,725 0,7 
[o 0,85 0,8075 0,765 0,7225 0,68 
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ans oe [asno [na [oo [as [at [na 000 oz 
“Tooss [om [0269 [no os oo [as [030 [nodos [oe 
Ts oa [os [oo [0067 [09 [ao [aã [0859 [052 sa 
Tags“ ooo [ao oasa [oo [os [ot [095 onda 50] 
[Coco [os [ass [057 osss [a [assa font ooo [so [aõe] 
0075 [one [0554 [0.126 [0,951 [0138 [0548 [0.152 [0,945 [0.167 [0581 
[ooo fojãa as fases oz [oa [oo nos” 
[Toon [sa [026 [ae ja [0157 [0 [oa [0007 [0a [oa] 
[os oo [nua [05 js [oo [02 [oa 0050 [o20[ 033] 
[ooss [osts 257 [am [as [os [a [one jooae 
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CarítuLo 4 


DETALHAMENTO DA ARMADURA LONGITUDINAL (FLEXÃO) NA SEÇÃO TRANSVERSAL 
- E ESTADOS LIMITES DE UTILIZAÇÃO 


4.1 INTRODUÇÃO 


Em uma viga de concreto armado, conhecendo-se o diagrama de momentos fle- 
- tores, as dimensões da seção transversal e as características mecânicas do concreto e do 
aço, é possível determinar a armadura longitudinal necessária em cada seção. 

A maneira de calcular essa armadura, no estado limite último, foi discutida no 

- capítulo anterior, e a questão agora é: deve-se calcular a armadura em todas as seções 
transversais? À resposta é não. Normalmente, basta calcular a área da armadura nas 
seções de momentos extremos (positivo e negativo) para cada tramo; momento fletor 
positivo é aquele que produz tensão de tração na borda inferior da seção. 

A partir da definição da disposição das barras nessas seções, pode-se, com maior 
ou menor aproximação, detalhar a armadura ao longo da viga, o que garantirá que todas 
as seções tenham quantidade de aço suficiente, o que será feito no capítulo 5. 

Para efetuar o detalhamento da-armadura na seção transversal é preciso, primeira- 
mente, escolher, a partit da área de aço calculada, a quantidade de barras longitudinais 
necessárias em função da área da seção transversal de uma barra. O Quadro 4.1 contém 
características das barras com bitolas comerciais mais empregadas em concreto armado. 
Destaca-se que os fios são menos rígidos que as barras. 


Quadro 4.1 Caracteristicas das barras de aço. . 
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Quadro 4.1 Continuação... 


Barras Diâmetro 
6 (mm) (cm) 
( 


12,5 (1/2 1,25 


) 
q o 
[ 2500) [250 | amo | 00 





Ez 


Par quantidade de barras e'scu arranjo (posição dentro da seção transversal da viga) 

- devem atender às prescrições da ABNT NBR 6118:2014, que são descritas nos itens 

seguintes. Além dessas prescrições, os projetistas devem ter em' mente as operações 

de lançamento e adensamento do concreto, de modo a permitir que rele penetre com 

facilidade em todos os vazios da viga, bem como assegurar que haja espaço para que as 
agulhas de vibradores possam ser introduzidas entre as barras. 

O engenheiro da obra, responsável pela operação de concretagem, deve sempre 
tomar alguns cuidados a fim de que, durante a concretagem, as propriedades essenciais 
sejam asseguradas. Entre essas propriedades destacam-se a aderência entre o aço e o 
concreto, à homogeneidade do concreto (sem ninhos de concretagem - regiões só com 
pedras, ou seja, com pouca ou nenhuma .nata.de cirhento) e o cobrimento mínimo 
da armadura. Recomenda-se para tanto a leitura das seções 9 e 10 da ABNT NBR 
14931:2003 (Execução de estruturas' de concreto — procedimento) que tratam de as- 
pectos referentes à concretagem, fôrmas, escoramentos, adensamento, cura etc. 

Neste capítulo estão todas as prescrições que devem ser atendidas ao se detalhar 
a armadura na seção transversal. Para seções com pouca armadura, por exemplo, com 
armadura mínima, várias das prescrições estão automaticamente verificadas. Assim, a 
importância da utilização cuidadosa dessas prescrições aumenta à medida que a seção 
é mais solicitada. Ea: , 

Além de garantir a segurança contra o colapso, como visto no capítulo anterior 
(em relação à flexão), é preciso garantir que a estrutura dé concreto armado atenda aos 
estados limites de serviço, que segundo o item.10.4 da ABNT NBR 6118:2014 “são 
aqueles relacionados ao conforto do usuário e à durabilidade, aparência e boa utilização 
das estruturas, seja em relação aos usuários, seja em relação às máquinas € 205 equipa- 
mentos supo:tados pelas estruturas”. 
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Entre eles, destacam-se os estados limites de formação de fissuras, de abertura de 
fissuras e os'de deformações excessivas, ou seja, a estrutura não deve apresentai, em uti- 
lização, fissuração ou deformação além de determinados limites. Como a quantidade e 
o detalhamento das barras na seção transversal influem nessas condições, nas seções 4.7 
e 4.8 são abordados os estados limites referentes à fissuração inaceitável e à deforntação 
excessiva, respectivamente. 

As situações aqui abordadas referem-se à flexão, mas os conceitos devem ser es- 
tendidos para os casos de esforços de cisalhamento devidos à força cortante e à torção. 


4.2 ARMADURA LONGITUDINAL MÍNIMA É MÁXIMA EM UMA SEÇÃO 


As quantidades mínima e máxima da armadura de flexão em uma seção devem ser 
previstas. À armadura mínima deve ser colocada para evitar rupturas bruscas (frágeis) 
da seção, pois o aço faz com que ela apresente uma deformação razoável antes de entrar 
em ruína. Também é útil para absorver pequenos esforços não considerados no cálculo. 
A especificação de valores máximos decorre da necessidade de assegurar condições de 
ductilidade e de respeitar o campo de validade dos ensaios que deram origem às pres- 
crições de funcionamento do conjunto aço-concreto. 

Na ABNT NBR 6118:2014, as recomendações se encontram no item 17.3.5, que 
contém indicações sobre as quantidades mínima e máxima que devem ser respeitadas. 


4.2.1 ARMADURA MÍNIMA - 
Conforme o item 17.3.5.1 da norma: 


A ruptura frágil das seções transversais, quando da formação dá primeira fissura, deve 
ser evitada considerando-se, para o cálculo das armaduras, um momento mínimo 
dado pelo valor correspondente ao que produziria a ruptura da seção de concreto 
simples, supondo que a resistência à tração do concreto seja dada por f estu devendô 
também obedecer às condições relativas ao controle da abertura de fissuras dadas em 
17.3.3 (seção 4.7 deste capítulo). 


A armadura mínima de tração em uma viga, ou em qualquer outro elemento es- 
trutural de concreto armado ou protendido, deve ser determinada dimensionando-se 
a seção para um momento fletor mínimo dado pela expressão seguinte, respeitando 
sempre uma taxa mínima absoluta de 0,15% (item 17.3.5.2.1 da norma): 
=0,8-W,£ (4.1) 


Mia ak sup 


em que: 


W, — módulo de resistência da seção transversal bruta de concreto relativo à 
fibra mais tracionada; . 
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Ff. -— resistência característica superior do concreto à tração (ver capítulo 1, 


cikçgu 


seção 1.6.2.3, equações 1.5 e 1.7). 


O dimensionamento para Min será considerado atendido.se forem respeitadas 
as taxas mínimas de armadura (p ia) dO Quadro 4.2 (Quadro 17.3 da norma); À é a 


área bruta da seção de concreto. 


Quadro 4.2 Taxas minimas de armadura de flexão para vigas. 


Valores de Pa P(A aa / A) 


Forma da 


seção 
=ERRRERRERRREREE 


Recangul [0150 [0150 [0150 [0164 047 0494 [0208 [021 [0219 os [ne 


9 Os valores de 8,., estabelecidos neste quadro pressupõem o uso de aço CASO;d/h » 0,8 e y.= 1,4e7y, = 1,15. Casa esses 
fatores sejam diferentes, p,., deve ser recalculado. 





4.2.2 ARMADURA MÁXIMA 

A soma das armaduras de tração e compressão (A, + A) não deve ter valor maior 
que 4% da área de concreto da seção (A ), calculada em região fora da zona de emendas 
(item 17.3.5.2.4 da norma). 


4.3 ARMADURA CONCENTRADA 


Para que a armadura longitudinal, comprimida ou tracionada, possa ser calculada 
admitindo-a concentrada em seu centro de gravidade, a ABNT NBR 6118:2014, item 
17.2.4.1, estabelece que a distância (a) desse centro ao ponto da seção da armadura mais 
afastado da linha neutra, medida normalmente a esta, deve ser menor que 10% de h. 

À teoria desenvolvida no capítulo 3 considerou que a armadura longitudinal esta- 
ria concentrada no seu centro de gravidade, em um único nível, portanto com a < 0,10h 
(Figura-4.1). Se isso não for possível, deve-se considerar a deformação específica do aço 
de cada nível, como indicado na Figura 4.1. Se a deformação específica da armadura 
mais próxima da linha neutra for igual ou superior a € a» O Cálculo feito no capítulo 3 
é válido; supõe-se que isso ocorre quando a consideração de armadura concentrada é 
atendida, mas é preciso também que a armadura mais afastada do centro de gravidade 
e da linha neutra tenha deformação inferior a 1%; «caso contrário, o cálculo passa a ser. 
iterativo (camada por camada). Note a diferença entre o texto da norma e à Figura 4.1. 
em relação à distância a, colocada em posição contrária ao prescrito, mas parecendo ser 
o mais lógico. 
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Figura 4.1 Armadura considerada concentrada. 


4.4 ARMADURA DE PELE 

A função dessa armadura é, principalmente, minimizar os problemas decorrentes 
da fissuração, retração e variação de temperatura. Serve também para diminuir a aber- 
tura de fissuras de flexão na alma das vigas. 

Na ABNT NBR 6118:2014, as recomendações encontram-se no item 17.3.5.2.3. 
A armadura de pele (armadura lateral) deve ser colocada em cada face da alma da viga, 
com área, em cada face, não menor que a dada pcla equação 4.2,em que À | éaárea 
de concreto da alma da viga. 


= DIO A 


A, =0,10%deA. 4.2 
s,pele de < alma 100 calma ( ) 


A armadura de pele deve ser composta de barras de CASO ou CA60, não sendo 
necessária uma armadura superior a 5 cm?/m por face. 

No item 18.3.5, indica-se que à armadura de pele, calculada de acordo com 
17.3.5.2.3, deve ser disposta de modo que o afastamento entre as barras não ultrapasse, 
além de 20 cm, também a d/3. Ainda de acordo com o item 17.3.3.2, é conveniente que 
o espaçamento, na zona tracionada da viga, seja menor ou igual a 15 4. 

Em vigas que tenham altura igual ou inferior a 60 cm, não é necessária a colocação 
dessã armadura. Essas indicações estão resumidas na Figura 4.2. 
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NE Rem te (em 
150 


Eos PR ; 


Figura 4.2 Distribuição da armadura de pele. 


4.5 ESPAÇAMENTOS ENTRE AS BARRAS 


O arranjo das armaduras deve propiciar que elas cumpram sua função estrutural 
(aderênciá, manutenção da alnúra útil etc.) e proporcionar coridições adequadas de exe- 
cução, principalmente com relação ao lançamento e ao adensamento do concreto. Os 
espaços entre as barras longitudinais devem ser projetados para possibilitar a introdu- 
ção de vibradores, evitando que ocorram vazios e segregação dos agregados. Para isso, . 
devem ser respeitadas as distâncias mínimas entre as barras, constantes na ABNT NBR 
6118:2014, item 18.3.2.2. 

O espaçamento mínimo livre entre as Es das barras, medido horizontal (a) 
e verticalmente (a)) no plano da seção transversal, deve ser, em cada direção, o maior 
entre os três valores seguintes, também indicados na Figura 4.3, em que d éa 
dimensão máxima característica do agregado graúdo. 


mix agregado 


20mm - ; 20mm 
>| diâmetro da barra, dofeixeoudaluva a, >| diâmetro da barra, do feixe ou da luva 
120 escdado 0,5 dis 
Nas barras com mossas ou saliências, segundo Fusco,! deve-se acrescentar ao diâme- 
tro das mesmas o valor 0,04 - 4, ou seja, dum = 4 + 0,04 4. Para feixes de barras, deve-se 
considerar, como diâmetro do feixe, 9, = 4- vn, sendo n o número de barras do feixe de 
diâmetro & cada uma. 
Os valores mínimos de espaçamentos devem ser ; obedecidos também em regiões 
em que houver emendas por traspasse das barras. As emendas serão tratadas na seção 
5.4 do capítulo 5. 


16 “Fusco (1995). 
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2em 
e> ( , 
12d 
2em 
N- el + 
eo 05d 
.— 
r 
— 
Barras com - na, 2 diâmetro máximo 
'mossas do agregado 
0 = um * 0.044 
Figura 4.3 Espaçamentos entre barras (valores mínimos). 
O diâmetro máximo do agregado (d,, ci, renda) pode ser obtido no Quadro 4.3, que 


fornece o intervalo de valores em que eles estão estão compreendidos, para cada tipo de brita, 
conforme classificação usual. Os, valores do Quadro 4.3 podem variar dependendo da 

região do Brasil ou mesmo da referência a valores específicos: feita por eee pve 
namentais., 


Quadro 4.3 Classificação usual das britas. 


TO 
E 


4.6 PROTEÇÃO E COBRIMENTO 













Entre os fatores dos quais depende a durabilidade das estruturas de concreto ar- 
mado e protendido, são fundamentais a qualidade e a espessura do concreto de cobri- 
mento das armaduras. Cobrimento mínimo é a menor distância livre entre uma face 
da peça e a camada de barras mais próxima dessa face (inclusive estribos), e deve ser, 
observado ao longo de todo o elemento considerado; tem por finalidade proteger as 
barras tanto da corrosão como da ação do fogo. Para isso, além do cobrimento adequa- 
do, é importante que o concreto seja bem compactado. Na ABNT NBR 6118:2014, as 
recomendações estão no item 7.4.7. 

O cobrimento mínimo (C da)» item 74. 7.2, deve ser garantido adotando- -se um 
valor nominal de cobrimento (C |), que é o cobrimento mínimo acrescido de uma 
tolerância de execução (AC) (C | = C + AC). Para isso, as dimensões das armaduras. 
e os espaçadores devem respeitar os cobrimentos nominais, conforme o Quadro 4.4 
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(Tabela 7.2 da norma, da qual foram retitados os valores correspondentes ao concreto 
protendido), para AC = 10 mm (ou seja, Ci =C/. + 10 mm); em obras correntes, 
conforme o item 7.4.7.3, valor de AC deve ser maior ou igual a 10 mm. 

Nos casos em que houver um rigoroso controle de qualidade e rígidos limites de 
tolerância da variabilidade das medidas durante a execução (o que deve estar explícito 
nos desenhos de projeto), de acordo com o item 7.4.7.4 pode-se ter AC = 5 mm. Assim, 
os cobrimentos nominais do Quadro 4.4 podem ser reduzidos em 5 mm. 

: De acordo com o item 7.4.7.5, os cobrimentos nominais e mínimos devem ser 
sempre referidos à superfície da armadura externa, em geral a face externa do estribo. 
Para concreto armado, o cobrimento nominal de uma determinada barra deve ser sem- 
pre maior que o seu diâmetro (C| 246, ),e, no caso de feixes, maior que o diâmetro 
equivalente (C | 20 =0,=6 WA ). À dimensão máxima característica do agregado 
graúdo (item 74. 7.6), utilizado no concreto, não pode ser maior que 20% da espessura 
nominal do cobrimento (d <1,2-C dd). 

O valor do cobrimento está intimamente ligado à durabilidade da estrutura e, 
consequentemente, à agressividade do meio ambiente, conforme visto na seção 1.10 do 
capitulo 1, com as classes de agressividade definidas nos quadros 1.8 e 1.9. 


Quadro 4.4 Correspondência entre classe de agressividade ambiental e cobrimento nominal para 


AC = 10 mm e estruturas de concreto armado. 


Classe de agressividade ambiental (Quadro 6.1) 


Cobrimento nominal (mm) 


To 
ES E E 
NR RR RI 


Elementos estruturais em contato com o 50 
solo! : 


a) Para a face superior de lajes e vigas que serão revestidas com argamassa de contrapiso, 

com revestimentos finais secos tipo carpete e madeira, com argamassa de revestimento e 
acabamento corho pisos de elevado desempenho, pitos cerâmicos, pisos asfálticos e outros, as 
exigências deste quadro podem ser substituídas por Cj. > 4... respeitado um cobrimento 
nominal 2 15 mm. 

b) Nas superficies expostas a ambientes agressivos, como reservatórios, estações de tratamento 
de água e esgoto, condutos de esgoto, canaletas de efluentes e dutras obras em ambientes quimi- 
ca e intensamente agressivos, devem ser atendidos os cobrimentos da classe de agressividade IV. 
c) No trecho dos pilares em contato com p solo junto aos elementos de fundação, a armadura 
deve ter cobrimento nominal > 45 mm. 





Para concretos de classe de resistência superior'ao mínimo exigido, os cobrimen-. 
” tos definidos no Quadro 4.4 podem ser reduzidos em até 5 mm. 
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As vigotas pré-moldadas, para execução de lajes nervuradas, podem ter o cobri- 
mento nominal reduzido em 5 mm, pois são executadas em fábricas, com um controle 
qu pode ser considerado rigoroso. 


4.7 ANALISE DA FISSURAÇÃO EM PEÇAS DE CONCRETO ARMADO 


À fissuração excessiva de uma peça em concreto armado pode comprometer signi- 
ficativamente sua durabilidade. Embora não seja a única causa, ou condição necessária, 
pode-se dizer que, quando de sua ocorrência, há grande risco de haver uma degradação 
rápida do concreto superficial e da armadura. Outros fatores, como porosidade do con- 
creto, cobrimento insuficiente da armadura, presença de produtos químicos, agentes 
agressivos etc., contribuem ou podem ser determinantes para a durabilidade da es- 
trutura. Examinados esses fatores, o projetista deve evitar quê a peça sofra fissuração 
excessiva devida à flexão, detalhando adequadamente a armadura na seção transversal, 
e, se for o caso, aumentando-a. 

Nesse caso, trata-se de uma verificação de estado limite de serviço, ou seja, inte- 
ressa saber a fissuração que ocorrerá na peça quando esta estiver em utilização e não 
próxima a atingir o colapso. São dois os estados limites referentes à fissuração: estado 
limite de formação de fissuras (ELS-F), que é a situação em que se inicia a formação 
de fissuras; e estado limite de abertura de fissuras (ELS-W), que é a situação em que as 
fissuras se apresentam comi aberturas iguais aos máximos especificados. Nas estruturas 
usuais de concreto armado, tem interesse maior este último. 

Na ABNT NBR 6118:2014, o controle da fissuração é apresentado no item 13.4, 
e o estado limite de fissuração no item 17.3.3. Serão apresentadas apenas as recomen- 
dações que importam às estruturas de concreto armado, embora haja, também, referên- 
cias às de concreto protendido. 


4.7.1 ABERTURA MÁXIMA DE FISSURAS 
Deve-se garantir, com razoável probabilidade, que as aberturas das fissuras fiquem 
“dentro de limites que não comprometam as condições de serviço e a durabilidade da 
- estrutura. As aberturas, dentro desses limites, geralmente não causam perda de segu- 
rança no estado limite último. 

Fissuras: são inevitáveis em estruturas de concreto em que existam tensões de 
tração resultantes de carregamento. direto ou por restrição a deformações impostas. 
Podem ainda ocorrer por outras causas, como retração plástica ou térmica e expansão 
devida às reações químicas internas do concreto nas primeiras idades. Essas aberturas 
podem representar um estado de fissuração inaceitável. 

As fissuras devem ser evitadas ou limitadas por meio de cuidados tecnológicos, 
especialmente na definição do traço do concreto e nos cuidados de cura do mesmo. 
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De maneira geral, em estruturas bem projetadas e construídas e sob cargas especi- 
ficadas na normalização (com combinação de ações frequente), quando as fissuras apre- 
sentarem aberturas que respeitem os limites do item 13.4.2 da ABNT NBR 6118:2014 
(dados no Quadro 4.5, adaptação da Tabela 13.4 da norma) não haverá perda de dura- 
bilidade ou perda de segurança quanto aos estados limites últimos. 


Quadro 4.5 Abertura máxima das fissiras características (w,) para elementos de concreto armado, 
ELS-W, combinação frequente, em função da classe de agressividade. 


* Classe de agressividade ambiental (ver Quadro 1.7) 


- As aberturas w, do Quadro-4.5 referem-se a valores característicos limites para 
garantir proteção adequada das armaduras quanto à corrosão. Não se deve esperar, no 
entanto, que as aberturas reais de fissuras correspondam estritamente aos valores indi- 
cados, isto é, fissuras reais podem eventualmente ultrápassar estes limites. 

A combinação frequente de serviço, conforme visto no capítulo 1, seção 1.8.5, 
para verificação de abertura de fissuras para prédios residenciais, será feita, em geral, 







considerando: 
Fasrço = ER, + 0,4: E (4.3) 


4.7.2 CONTROLE DA FISSURAÇÃO PELA LIMITAÇÃO DA ABERTURA ESTIMADA DAS FISSURAS 

No item 17.3.3 da norma estão estabelecidos os critérios pará a verificação dos 
valores limites da abertura de fissuras, dados no Quadro 4.5, para peças lineares, ana- 
lisadas isoladamente, e submetidas à combinação de ações definidas no seu item 11.8 
(seção 1.8.5 do capítulo 1). 

A avaliação dos valores das aberturas de fissuras, na verificação do estado limite 
(item 17.3.3.2 da norma), é feita para cada elemento ou grupo de elementos das arma- 
duras passiva e ativa aderente que controlam a fissuração da peça, considerando-se uma 
área A do concreto de envolvimento constituída por um retângulo cujos lados não 
distam ade 7,5-4 do eixo da barra da armadura (Figura 4.4). 

É conveniênte que toda a “pele” (região próxima à superficie) da viga na sua zona . 
tracionada tenha armaduras que limitem a abertura de fissuras na região À, conside- 
rada, conforme indicado na Figura 4. 4, com espaçamento não superior a 154 4. 
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Figura 4.4 Concreto de envolvimento da armadura, conforme Figura 17.3 da ABNT NBR 
6118:2014. . 


O tamanho da abertura de fissuras (w) determinado para cada parte da região de 
envolvimento será o menor entre os obtidos pelas duas expressões a seguir, com g,, A 
Esp, definidos para cada'área de envolvimento: 








i.e. (4.4) 
12,5.n, E, fim 
w = menorentre . 
é, o, | 4 
1. E — +45). 4. 
(12,5-n,) E, é é pa 


sendo: 


A, - área da região de envolvimento protegida pela barra 4; 

E, - módulo de elasticidade do aço da barra é, considerada; 

4, - diâmetro da barra que protege a região de envolvimento considerada; 

p, -'taxa de armadura passiva ou ativa aderente (que não esteja dentro de bai- 
nha) em relação à área da região de envolvimento (A ); 

n,- coeficiente de conformação superficial n, da armadura passiva considerada;!” 
fim” Tesistência média do concreto à tração;? 

G, - tensão de tração no centro de gravidade da armadura considerada, calcu- 
lada no estádio TI. 


Notas: 1. O coeficiente n, que mede a conformação superficial é dado no item 
9.3.2.1 da norma, e vale 1,0 para barras lisas (CA25), 1,4 para barras entalhadas 
(CA60) e 2,25 para barras (nervuradas) de alta aderência (CASO). 

2.£.., é definido no item 8.2.5 da norma (ver capítulo 1, seção 1.6.2.3, equação 
1.6). 
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3. O cálculo no estádio II (que admite comportamento linear dos materiais e 
despreza a resistência à tração do concreto) pode ser feito considerando q = 15 
(relação entre os módulos de elasticidade do aço e do concreto). 

Para evitar o cálculo no estádio II, pode-se, a favor da segurança, considerar 
de maneira simplificada que a tensão na armadura seja dada por uma variação 
linear: 


o fr BtBtO4 ag fu E +8+0,4:q (4.6) 
“1,4 81*8:+q 1,4:115 g+g,+q 


Nas vigas usuais, com altura menor que 1,2 m, pode-se considerar atendida a 
condição de abertura de fissuras em toda a pele tracionada se a abertura de fissuras 
calculada na região das barras mais tracionadas for verificada e houver uma armadura 
lateral de pele que atenda o item 17.3.5.2.3 da ABNT NBR 6118:2014 (seção 4.4 
deste capítulo). 


4.7.3 CONTROLE DA FISSURAÇÃO SEM A VERIFICAÇÃO DA ABERTURA DE FISSURAS 

A peça atenderá ao estado limite de fissuração (aberturas máximas esperadas da 
ordem de 0,3 mm para o concreto armado) sem a avaliação da grandeza da abertura da 
fissura (item 17.3.3.3 da ABNT NBR 6118:2014), quando forem atendidas as exigên- 
cias de armadura mínima e de cobrimento determinadas pela norma (seções 4.2 e 4.6 
deste capítulo, respectivamente) e as restrições do Quadro 4.6 (Tabela 17.2 da ABNT 
NBR 6118:2014) quanto ao diâmetro máximo (dna) € ao espaçamento máximo (s |). 
A tensão 6, deverá ser determinada no estádio II. 


Quadro 4.6 Valores máximos de diâmerro e espaçamento com barras de alta aderência. 
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4.8 VERIFICAÇÃO DO ESTADO LIMITE DE DEFORMAÇÃO EXCESSIVA 


Estado limite de deformações excessivas, segundo o item 3.2.4 da ABNT NBR 
6118:2014, é o estado em que as deformações, calculadas segundo o item 17.3.2, atin- 
gem os limites estabelecidos para a utilização normal da construção, dados no item 13.3. 

Para a verificação dos estados limites de deformações excessivas, devem ser anali- 
sadas, além das combinações de ações a ser empregadas, as características geométricas 
das seções, os efeitos da fissuração e fluência do concreto e as flechas limites, estas 
diretamente ligadas à destinação ou tipo do elemento estrutural. 

Conforme adiantado no item 2.8 do capítulo 2, na ABNT NBR 6118:2014 não 
há altura útil a partir da qual é dispensado o cálculo dos deslocamentos, ou seja, sempre 
é necessário avaliar as flechas nos elementos estruturais. , 

A verificação dos valores do estado limite de deformação na ABNT NBR 
6118:2014 está no item 17.3.2, que estabelece critérios para a verificação dos valores 
limites para a deformação da estrutura, mais especificamente rotações e deslocamentos 
em peças lineares, analisadas isoladamente e submetidas à combinação de serviço das 
ações (seção 1.8.5.2 do capítulo 1). Os valores limites são aqueles prescritos no item 
13.3 da ABNT NBR 6118:2014, indicados à seguir na seção 4.8.1. 

Os valores dos deslocamentos e rotações deverão ser determinados por meio de 
modelos que considerem a rigidez efetiva das seções da peça estrutural, ou seja, levem 
em consideração a presença da armadura, a existência de fissuras no concreto ao longo 
dessa armadura e as deformações diferidas no tempo. 

A deformação real dã estrutura depende também do processo construtivo e das 
propriedades dos materiais (principalmente do módulo de elasticidade e da resistência à 
tração) no momento de sua solicitação. Em face da grande variabilidade desses parâme- 
tros, existe uma grande variabilidade das deformações reais. Não é razoavel esperar, por- 
tanto, grande precisão nas previsões de deslocamentos dadas por processos analíticos. 


4.8.1 DESLOCAMENTOS LIMITES 

Como definido no item 13.3 da ABNT NBR 6118:2014, “Deslocamentos limites 
são valores práticos utilizados para verificação em serviço do estado limite de defor- 
.mações excessivas da estrutura”. Os deslocamentos excessivos c a tendência à vibração 
dos elementos estruturais podem ser indesejáveis por diversos motivos, que podem ser 
classificados em quatro grupos básicos: 


a) Aceitabilidade sensorial: o limite é caracterizado por vibrações indesejáveis ou 
efeito visual desagradável. A limitação da flecha para prevenir essas vibrações, em 
situações especiais de utilização, deve ser realizada tomo estabelecido na seção 23 * 
da norma; limites para esses casos são apresentados no Quadro 4.7 (Tabela 13.3 da 
ABNT NBR 6118:2014). 
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b) Efeitos específicos: os deslocamentos podem impedir a utilização adequada da cons- 
trução; limites para esses casos são apresentados no Quadro 4.8 (Tabela 13.3 da 
ABNT NBR 6118:2014). 

c) Efeitos em elementos não estruturais: deslocamentos estruturais podem ocasionar 
o mau funcionamento de elementos que, apesar de não fazerem parte da estrutu- 
ra, estão ligados a ela; os limites para esses casos são apresentados no Quadro 4.9 

“(Tabela 13.3 da ABNT NBR 6118:2014). 

d) Efeitos em elementos estruturais: os deslocamentos podem afetar o comportamen- 
to do elemento estrutural, provocando afastamento em relação às hipóteses de cálcu- 
lo adotadas. Se os deslocamentos forem relevantes para o elemento considerado, seus 
efeitos sobre as tensões ou sobre a estabilidade da estrutura devem ser considerados, 
incorporando-os ao modelo estrutural adotado. 


Para os quadros 4.7 a 4.9, são necessárias as seguintes observações gerais: 


* Todos os valores limites de deslocamentos supõem elementos de vão £ suporta- 
dos em ambas as extremidades por apoios que não se movem; quando se tratar 
de balanços, o vão equivalente a ser considerado deve ser o dobro do compri- 
mento do balanço; 

* Para o caso de elementos de superficie, os limites prescritos consideram que £ 
é o menor vão, exceto em casos de verificação de paredes e divisórias, em que 
interessa a direção na qual a parede ou divisória se desenvolve, limitando-se este 
valor a duas vezes o vão menor; 

* Será obtido de: locamento total a partir da combinação das ações características 
ponderadas pelos coeficientes definidos na seção 11 da norma (dados aqui no 
capítulo 1); 

* Deslocamentos excessivos podem ser parcialmente compensados por contrafle- 
chas. . 


Quadro 4.7 Limites para deslocamentos — aceitabilidade sensorial. 


Razão da Deslocamento 
= ez 
Visual | Deslocamentos visíveis em | Totil (combinação quase per- 
elementos estruturais manente) 
SEE TIM 
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Quadro 4.8 Limites para deslocamentos — efeitos estruturais em serviço. 


Razão da limitação Deslocamento a considerar RR tento 
imite 
Superfícies que Col j Ê das Total (combinação quase ] 
devem drenar água permanente) . t/25011 
: . Aecha?? 
Ginásios e pistas de comp iecha 
boliche Ocorrido após a construção 
do piso 4600 


“| Conforme 
Ocorrido após nivelamento | definido pelo 
do equipamento * fabricante do 
: ' equipamento 















Pavimentos que 
devem permanecer 
planos 

























Elementos que 
suportam equipa- 
mentos sensíveis 






(a) As superficies devem ser suficientemente inclinadas ou o deslocamento previsto compensado por 
contraflechas para não acumular água. | . i 

(b) Os deslocamentos podem ser parcialmente compensados pela especificação de contraflechas; en- 
tretanto, a atuação isolada da contraflecha não pode ocasionar um desvio do plano maior que (/350. 


Quadro 4.9 Limites para deslocamentos — efeitos em elementos não estruturais. 


€/500% ou 10 


mm ou 8 = 


















Alvenaria, caixilhos e | Ocorrido após a construção 









no revestimentos: da parede | 0,017 rad 
Divisórias leves e cai- | Ocorrido após a instalação 4/2530" ou 
xilhos telescópicos | . da divisória 25 mm 


H/1700 ou 
H/8509 entre 





Provocado pela ação do 
vento para combinação 
frequente (y, = 0,30) pavimentos!” 


edificios 

Movimentos térmicos | Provocado por diferença de | 4/4009 ou 15 
verticais temperatura mm 

Movimentos térmicos | Provocado por diferença de Hi/500 

horizontais temperatura 
Revestimentos co- | Ocorrido após construção “350 
Forros lados - do forro 
- | Revestimentos pen- : 


* durados ou com 
juntas 


Movimento lateral de 











'Ocorrido após construção 


do forro us 






Quadro 4.9 Continuação... 


Pontes rolantes | Desalinhamento de | Provocado pelas ações de- 
trilhos correntes da frenação 


(a) O vão é deve ser tomado na direção na qual a parede ou a divisória se desenvolve. 





(b) Rotação nos elementos que suportam paredes. 

(c) H é a altura total do edificio e H, é o desnível entre dois pavimentos vizinhos. 

(d) Este limite se aplica ao deslocamento lateral entre dois pavimentos consecutivos devido à atuação 
de ações horizontais; não se devem incluir os deslocamentos devidos a deformações axiais nos pilares; 
o limite também se aplica ao deslocamento vertical relativo das extremidades de lintéis conectados a 
duas paredes de contravetamento, quando H, representa o comprimento do lintel. 

(é) O valor £.refere-se à distância entre o pilar externo e o primeiro pilar interno 


4.8.2 CALCULO DE DESLOCAMENTOS EM VIGAS 

” Pará vigas executadas com materiais que seguem as leis da resistência dos mate- 
riais (aqueles que têm comportamento elástico e linear), o cálculo do deslocamento a, 
em um ponto K (Figura 4.5), é feito pelo princípio dos trabalhos virtuais. Para isso, 
consideram-se as funções M, (x) do'momento fletor devido ao carregamento atuante 
(no caso, carga uniformemente distribuida p), M, (x) do momento devido a uma 
carga concentrada (virtual) unitária, também aplicada em K, e os valóres do módulo 
de elasticidade do material e da inércia I da seção transversal (equação 4.7), sendo x a 
cota de uma seção genérica da viga, medida, no caso da Figura 4.5,a partir do apoio 
esquerdo. 

1=t M, “-M, 


= [2a 47 
a= Jedi (4.7). 
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Viga simplesmente apotada 





ie = 
REA 





Figura 4.5 Esquema para o cálculo do deslocamento a em um ponto K de uma viga simplesmente 


apoiada sob carregamento uniforme. 


Se o porito K escolhido corresponder à seção em que ocorre o maior deslocamen- 
to, o deslocamento a é chamado de flecha (nomenclatura da ABNT NBR 6118:2014). 
Para vigas de seção constante, o produto El, chamado de rigidez, pode ser colocado em 


x=! 
evidência, e a flecha passa a ser função da integral ] M,-M,dx.. 
a“0 

Nas estruturas de concreto armado, o cálculo da flecha é mais complexo, pois além 
da existência da armadura, que acentua as" características de não homogeneidade do 
material, há a possibilidade, mesmo sob ações de serviço, de que regiões da viga tenham 
parte do concreto (abaixo da linha neutra) fissurado, diminuindo a rigidez das seções 
nessas regiões. Na viga da Figura 4.6 há dois trechos com comportamento típico do 
estádio I e um trecho (central) típico do estádio II. 

Os estádios, já mencionados no capítulo 3, são situações em que a seção trans- - 
versal tem comportamentos distintos, dependendo da intensidade das solicitações. No 
estádio I, o concreto resiste às tensões de tração juntamente com a armadura, € o dia- 
grama de tensões no concreto é linear. Para momentos maiores que M, (momento de 
fissuração a partir do qual podem surgir fissuras de flexão na seção), o Concreto tracio- 
nado não tem capacidade de resistir às tensões, admitindo-se assim que toda tração seja 
resistida pela armadura, situação esta chamada de estádio II puro. À inércia das seções 
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nesta situação é menor que as no estádio 1, e o cálculo das inércias nos estádios Ie II e 
do momento de fissuração serão vistos adiante. 

Se a viga da Figura 4.6, considerada de inércia constante, estivesse solicitada ape- 
nas por momentos inferiores ao de fissuração, à expressão 4.8 poderia ser usada para 
cálculo da flecha, empregando-se para a inércia o valor correspondente ao da seção 
geométrica (com ou sem a presença da armadura), como será visto posteriormente. 
Porém, como o diagrama de momentos fletores apresenta trechos em que o momento 
atuante ora é inferior ao momento de fissuração, ora tem valores superiores, o cálculo da 
flecha requereria, em princípio, o uso de uma integração que levasse esse-fato em conta. 


Vigu de concreto armado 
[ERRRERERRARREARRISAXKSKKEKAKENKKKIRRARARRR O 
Diagrama de:momento - 5 
M, 
Região funcianando 

















no | estádio IM > M,) no is | 
Sem fissuras Com fissuras de flexão Sem fissuras 
de flexão de flexão 
Tensão no Tensão no concreto Tensão no 
. concreto ER : concreto 
x . NUA :! RAR] E ES PA [EM 
x, [ ias . x, E 
RA . lo:|<]ta] 


Figura 4.6 Viga de concreto armado FERN apoiada sob ações de serviço. 


O concreto armado sob flexão, ao fissurar, apresenta um comportamento em que 
não há linearidade entre ações e deslocamentos, como foi visto na seção 2.7.2, Figura 
2.17, em que a curva À representa a peça funcionando no estádio 1, sendo possível 
considerar que exista linearidade entre ação e deslocamento, e as curvas B representam 
comportamento típico do estádio II, com apenas um pequeno trecho tendo compor- 
tamento linear. 

+ Além da não linearidade devida à fissuração, há também à não linearidade pro- 
vocada pela fluência do concreto. Fluência é a defarmação que o concreto apresenta, 
ao longo do tempo, quando submetido a ações de longa duração. Portanto, carregan- 
do-se uma viga de concreto armado, esta sofre uma deformação imediata, e, manten- 
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do-se este carregamento, com o passar do tempo há um aumento desta deformação, 
causado pela fluência. 

Na Figura 4.7 apresenta-se a variação da flecha ao longo do tempo de um trecho 
de laje pré-moldada (comportamento de viga) ensaiada por Rogge;” uma das curvas 
foi obtida unindo-se cada ponto obtido, e a outra representa a tendência de compor- 

tamento da viga; o carregamento foi aplicado aos 7 e aos 30 dias de idade da viga. À 
consideração do efeito da fluência será apresentada em itens posteriores. 

Percebe-se, pelo fato de não haver linearidade entre esforços e deslocamentos, que 
é preciso considerar, para as verificações dos estados limites de serviço, diversas com- 
binações de ações (ou seus efeitos, ou seja, as solicitações), que foram apresentadas no 
capítulo 1, e serão definidas conforme a verificação a ser empregada, de acordo com os 
limites dados nos quadros 4.7 a 4.9 da seção 4.8.1. De qualquer maneira, é necessário 
inicialmente determinar as inércias de seções de concreto nos estádios I e II. 

A abordagem que aqui será feita, fruto de diversos estudos realizados, é um peque- 
no roteiro para o cálculo de deslocamentos em vigas de concreto armado, dentro dos 
princípios e dos conceitos estabelecidos na ABNT NBR 6118:2014. 
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Figura 4.7 Variação da flecha no tempo de uma nervura de laje pré-moldada.'* 


Pode-se: dizer, finalmente, que as seções trabalham nos estádios 1 ou Il quando 
- são solicitadas pelas ações de serviço, e como em uma viga existem seções trabalhando 
nas duas situações, sua rigidez é substancialmente aferada pelo momento e pelo grau 
de fissuração do concreto, e, portanto, para a determinação da flecha é necessário obter 
uma inércia (média) que reflita essa condição e possibilite a integração da expressão 4.7. 


17 Rogge ct al. (2002). 
18 Id.ibid. 
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4.8.2.1 Caracteristicas geométricas de seções no estádio | 

Nas peças de concreto armado, todo o detalhamento da armadura é feito com o 
objetivo de garantir a aderência das barras de aço ao concreto, de modo que os dois mate- 
riais trabalhem solidariamente. Assim, o centro de rotação da seção e a rigidez da mesma 
são afetados pelo posicionamento da armadura, e, neste caso, deve ser feita a homoge- 
neização da seção, que consiste em considerar no lugar da área de aço existente A, uma 
área de concreto equivalente. Nesta situação, supõe-se que há linearidade entre tensão e 
deformação (vale a Lei de Hooke, pois as deformações são' pequenas), e como as defor- 
mações específicas do aço e do concreto são iguais (€, = €,), devido à aderência, tem-se: 


R=A,6,=A e E =A e E, 


sendo R,, À, e E, a força, a área da armadura c o módulo de deformação longitudinal 
do aço, respectivamente. Í 

Para homogeneizar a seção, é preciso encontrar uma área de concreto (área equi- 
valente) que suporte uma força igual à da armadura, ou seja: o 
R= A EE 


c c 


em que E, é o módulo de elasticidade do concreto; igualando as duas expressões de R,, 
é possivel encontrar a relação entre a área de concreto e a de armadura: 


A o Es 
E E 


c 





A e E, ia EE > Aa = 


e chamando de a, a relação entre os módulos de deformação longitudinal do aço e do 
concreto (a = E /E ),a área equivalente de concreto é dada por: 


Aa =A,'a, (4.8) 


Uma seção transversal retangular de concreto armado, como a indicada na Figura 
4.8, é então composta de uma área de concreto igual a bxh e uma seção de concreto 
equivalente à do aço igual a A * (a - 1). Diminui-se 1 de a, para considerar que na 
posição da armadura a área de concreto já foi computada uma vez no produto b - h. 

Na Figura 4.8b estão indicadas as resultantes C,, T. e T, das tensões que ocorrem 
no concreto comprimido (g,) e tracionado (97) e na armadura tracionada (6), respec- 
tivamente, e que são iguais a: 


Ed 


C,=8%.7, STO TeA,s, =A,(a,-1)-6, 


sendo 6, à tensão de tração no concreto no nível da armadura. 





a) Seção transversal composta de seção de concreto 
a de aço transformada em área equivalente da concreto 





Sação após delormar 


Vista lateral 
b) Seção transversal no estádio | com reações 


Figura 4.8 Seção retangular homogeneizada trabalhando no estádio 1. 


Colocando todas as forças em função da tensão de compressão no concreto (6 ), 


resulta: 


. - . . — k 2 . — 
C, = Set à AL; T, = patio ESA que das 
2 2:x, Xj 
Como se trata de flexão simples, há o equilíbrio entre as três forças, e elininando 

6. 

. . — 2 — 
C=T+T> ie (a, DE canis) 

2:x, o SM 

e finalmente: 


bx) b(h-x) 


2 2 








+A;(6,-D(d-x,) (49) 


A expressão 4.9 corresponde ao momento estático de cada área (a de concreto 
comprimido, a de concreto trationado e a de aço tracionado) em relação ao eixo de giro 
da seção, indicando que se trata, portanto, do centro de gravidade da seção homogenei- ? 
zada Desta forma, conclui-se que após a homogeneização da seção (transformação do 


194  C2lQUIO € aetmanamentu ue estruruiao Usuans VU CUILICLU dittiduu 


aço em concreto equivalente), podem-se calcular de maneira usual todas as caracteris- 
ticas geométricas da seção. 

Quando se efetua o detalhamento de uma estrutura de concreto armado, em 
princípio não se conhecem as dimensões e muito menos as armaduras. Dessa forma, 
arbitram-se, inicialmente, dimensões para os diversos elementos a fim de determinar as 
ações e, em seguida, proceder ao cálculo dos esforços solicitantes. Nas estruturas hipe- 
restáticas, como vigas contínuas, grelhas e pórticos, é necessário definir as característi- 
cas geométricas dos diversos elementos para a determinação dos esforços solicitantes, 
mesmo que se esteja empregando programa de computador. É usual escolher inicial- 
mente as características das seções considerando-as formadas somente por concreto, ou 
seja, desconsiderando a presença da armadura. Pára este caso, as expressões para uma 
seção em forma de “T” (Fi igura 4.9) estão no Pao 4. 10. 


“EN 


a) Seção transversal 
“Tº sem armadura 





Figura 4.9 Elementos de seção transversal em forma de “T”. 


. Quadro 4.10 Caracteristicas geométricas de seções transversais em “T” no estádio 1, sem considerar 


. a presença da armadura. 


E -b,)- he, 
Momento de hd 12 
inércia à flexão 


I = 
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Uma vez determinada a quantidade de armadura necessária, pode-sc agora traba- 
lhar cam a seção composta de aço é concreto usando o procedimento de homogeneiza- 
ção. Para uma seção “T”, as expressões são as do Quadro 4.11. As fórmulas relacionadas 
nos quadros 4.10 e 4.11 aplicam-se também às seções retangulares, hastando fazer b;= 
b.ou h,=0. 

É interessante destacar que as características geométricas da seção de concreto sem 
armadura, chamada de bruta pela norma de concreto, em diversas situações pouco di- 


“ferem daquelas em que se considera a armadura (seções homogeneizadas), podendo-se 


em alguns casos calcular apenas as referentes à seção bruta, ao invés da homogencizada. 


Quadro 4.11 Características geométricas de seções transversais em “T” no estádio 1, com armadura 
longitudinal A. ; 


| Área (seção ho- | 
mogeneizadá) 


Centro de gra- . (b, - to [É Ee, T+ Aa- D-d, 
vidade Pe ERR o UR 


(b;-b;)-hy de -hº 
1 12 


edema 5) CAE -d) 


Momento de I, = +(b -b,)-hç- 


inércia à flexão 


4.8.2.2 Características geométricas de seções no estádio Il 

Aumentado-se o valor do momento fletor atuante na seção, as tensões de tração 
na maioria dos pontos abaixo da linha neutra (LN) terão valores superiores ao da re- 
sistência característica do concreto à tração (£,), conduzindo ao estádio TI (estado de 
fissuração), em que se admite ainda que: 


* os esforços de tração são resistdos apenas pela armadura localizada abaixo da 


linha neutra; 
* há uma relação linear entre tensão e deformação específica no concreto para 
todos os pontos da seção transversal. ; 


Cabe destacar que essa é uma situação limite do estádio II, pois todo o concreto da 
região fissurada está sendo desprezado, e, portanto, é usual, nesse caso, para diferenciar, 
nomeá-la como estádio II puro, 
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O estádio II puro compreende a situação em que atua na seção um momento 
maior que o momento de fissuração, até à situação em que começa a ocorrer o es- 
coamento da armadura e/ou a plastificação do concreto comprimido, apresentando as 
seguintes caracteristicas: 


* À distribuição das tensões de compressão no concreto é triangular; 

* O concreto não trabalha à tração, sendo este esforço resistido apenas pela arma- 
dura abaixo da linha neutra; 

* Não ocorre escoamento do aço nem plastificação do concreto. 


Na Figura 4.10 indica-se o que ocorre em uma seção do tipo “*T” quando atua um 
momento maior que o de fissuração. 








Cc. 
z M>M, 
T, 
a) Seção transversal b) Deformações c) Tensões e resultantes 


Figura 4.10 Seção transversal em forma de “T” no estádio 1I puro. 


Para o cálculo do momento de inércia no estádio II puro, é necessário conhecer a 
posição x da linha neutra, obtida igualando-se ó-momento estático da seção homoge- 
neizada a zero. O cálculo de x, pode ser encontrado em Ghali & Favre,” que em casos 
de vigas com seção em forma de “T” são obtidos da equação do segundo grau: 

gas ç quaç gundo g 


4 Xytã'X+a,=0 (4.16) 
cuja solução é 


atyal-dsa,-a, . (417) 


Xn = 


2-a, 
com os cotinende a a, ' a, iguais a: 
| a,=b,/2 (4.18) 
a=hb-b)+(a-DAra A, (4.19) 





19 Ghali & Favre (1986). 
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E h? ca 
=-d (a, -D'A dia A, (bi-bo) (4.20) 


e d'sendo a distância do centro de gravidade da armadura comprimida A, até à borda 
comprimida de concreto. 

Para situações em que a viga tem seção transversal retangular e não há armadura 
negativa, as equações também são válidas, bastando fazer b,, =bph,=0e A,=0. 

É possível, agora, calcular o momento de inércia da seção no itldio N puro (1, no) 
em relação à linha neutra, cuja posição x, foi determinada, lembrando que há duas 
possibilidades: a primeira, quando a profundidade da linha neutra é inferior à espes- 

. sura da mesa X, < h; a sue ES Xy > hp resultando nas expressões 4.21 e 4.22, 
respectivamente: 


. 3 . de 

Lu, =20H0 49, A, lena)! Ha, 1: (xy -d (4.21) 
(b-b,)-h) b,-x) o 

La E OE 3 —. — +(b, -b, )- (a EST + (4.22) 


+a,-A, (xn-d) +(a,-1)-A, (xy —d) 


Às características das seções, tanto no estádio I como no estádio II puro, po- 
dem'ser obtidas por um programa desenvolvido por Molina? c mais recentemente por 


Marquesi.”! 


4.8.2.3 Efeito da fissuração - modelo simplificado de Branson para flecha imediata 

As expressões obtidas na seção anterior são relativas aos limites dos estádios I e 
II. Porém, na realidade, um elemento de concreto, por exemplo, a viga da Figura 4.6, 
tem seções trabalhando entre esses dois estádios, sendo então necessário, para calcular 
sua flecha contemplando essa situação, utilizar uma inércia média, para que não seja 
necessário introduzir a variação de inércia na expressão 4.7. 

O modelo proposto por Branson? admite para todo o elemento de concreto uma 
única inércia, que representa os trechos fissurados e não fissurados. Baseia-se em um 
método semiprobabilístico, no qual se toma a variação da tensão ao longo da seção 
transversal e ao longo do comprimento de uma maneira simplificada, utilizando ex- 
pressões empíricas que fornecem valores médios da inércia. Dessa forma, Branson pro- 
cura traduzir, aproximadamente, o efeito da fissuração do concreto, quando submetido 
à flexão, no cálculo ia imediatas. , 


20 Molina & Carvalho (1999) 


21 Marquesi (2010). 
22 Branson (1968). 
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Esse procedimento pode ser utilizado para se'obter o valor da inércia, intermediário 
ao valor no estádio I e'no final do estádio TI (estádio Il puro). De forma geral, a expres- 
são obtida por Branson é dada por: 


oba): a 


1 - momento de inércia efetivo para uma seção ou para toda.a peça, no caso de 
vigas simplesmente apoiadas; momento de inércia médio entre a ci do apoio 
e a seção do meio do vão, para o caso de vigas continuas, 
I, - momento de inércia da peça no estádio 1 (da seção bruta ou u homogeneizada); 
I, - momento de inércia da peça nó estádio II puro; 

-M, - momento de fissuração do concreto; 
M, - momento atuante, de serviço, na seção mais solicitada; 

- indice de valor igual a 4, para situações em que a análise é feita em apenas 

uma seção da peça, ou igual a 3, quando se faz a análise da peça ao longo de 
todo o seu comprimento, que é a situação em questão. 





em que: 


Na ABNT NBR 6118:2014, item 17.3.2.1, na avaliação aproximada da flecha 
imediata (tempo zero) em vigas foi feita uma adaptação na expressão 4.23 para o cálcu- 
lo da rigidez equivalente de uma viga de concreto, dada pela equação: 


= A 3 , Es 
(E -Doo =Es (3x) 1 df (38 E | sE, 1, (4.24) 


I. - momento de inércia da seção bruta de concreto; 
1, - momento de inércia da seção fissurada de concreto no estádio II, calculado 


. E E 
com o coeficiente a, = —t; 


em que: 


M, - momento fletor na seção crítica do vão considerado; momento máximo 
no vão para vigas biapoiadas ou contínuas e momento no apoio para balanços, ' 
para a combinação de ações considerada nessá avaliação; 

M, - momento de fissuração do elemento estrutural, dado pela expressão 4.25, 
e que deve ser reduzido à metade para barras lisas; 


E,, - módulo de elasticidade secante do concreto. 
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o momento de pssstadia M, para verificação do estado limite de deformação 
excessiva, de acordo com o item 17. 3. 1 da ABNT NBR 6118:2014, pode ser calculado 


por: 


, M GQ fim] 
Rs O 4.25 
XY. eu 


sendo: 


a = 1,2 para seções em forma de “T” ou duplo “T”; 

a = 1,3 para seções 1 ou T invertido 

a=1,5 para seções retangulares; 

1, - momento de inércia da seção bruta de concreto; 

E - resistência média à tração do concreto, conforme item 8.2.5 da norma 
(seção 1.6.2.3, capítulo 1), dada por: fam = 0,3 * £X? (para o caso de estado de 
deformação excessiva) € resistência à tração inferior do concreto dado por f E 
= 0,21 - 22 (para verificação do estado de formação de fissura); expressões va- 
lidas até Cso; 


y, - distância do centro de gravidade à fibra mais tracionada. 
. o 


Note-se que embora a norma (item 17.3.2.1.1) considere a rigidez da seção bruta 
como a representativa do estádio 1, é possível, e inclusive recomendado, usar a rigidez 
da seção homogeneizada. Assim, a previsão da flecha imediata ou instantânea (sem o 
efeito da fluência), para vigas, pode ser feita a partir da equação da resistência dos ma- 
teriais, válida para seções constarites ao longo da peça, considerando e inércia média: 


Mpll 
“E. De | (4.26) 


em que: 


p - carga definida por certa combinação (por exemplo, quase permanente), 

! - vão da viga; 

(E-Dg- rigidez equivalente dada pela expressão 4.24; 

a, - coeficiente que depende da condição estática do sistema considerado (sim- 
plesmente apoiado, contínuo) e do tipo de ações atuantes; é encontrado em 
“livros de resistência dos materiais e de teoria das estruturas; no caso de vigas 
simplesmente apoiadas e carga uniformemente distribuída, a = (5/384). 


Os resultados obtidos pela expressão de Branson conduzem a resultados muito 
bons para vigas simplesmente apoiadas e para vigas continuas; para elementos mais 
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complexos como lajes, a expressão pode ser usada junto com a-técnica de dividir o ele- 
mento em trechos e fazer o carregamento da estrutura por etapas, avaliando em cada 
etapa qual o nível de fissuração de cada trecho. Mais detalhes pode ser encontrados 
em Carvalho.? 


4.8.2.4 Efeito da fluência do concreto — avaliação da flecha diferida no tempo 

Fluência é o fenômeno em que surgem deformações ao longo do tempo em um 
corpo solicitado por tensão constante. Esse fenômeno é parcialmente reversível, ou seja, 
ao retirar O carregamento que originou a deformação, uma parcela desta deformação 
total é restituída imediatamente, outra parte é restituída com o tempo e o restante se 
torna permanente. 

Além da fluência, pode contribuir para o aumento das deformações em estruturas 
de concreto a ocorrência do fenômeno da retração. Retração é a variação volumétrica 
que uma peça de concreto sofre ao longo do tempo, principalmente pela saída de água 
existente nos poros do mesmo. Geralmente a parcela de deformação devida à retração 
é pequena, sendo, portanto, desprezada na maioria dos cálculos. 

As parcelas das deformações devidas à fluência podem ser caracterizadas por: de- 
formação rápida, que ocorre nas primeiras 24 horas após a aplicação do carregamento e 
é irreversível, e deformação lenta, composta de uma parte reversível e outra irreversível. 

Considera-se que as deformações de fluência sejam oriundas das ações perma- 
nentes. Porém, para calculá-las é utilizada a combinação quase permanente, pois, em 
edificações, parte da carga acidental atua em um longo periodo da vida da mesma. 

Nas peças de concreto, a armadura inibe a deformação do concreto ao longo do 
tempo, tanto na retração como na fluência. Em peças fletidas, a armadura é normal- 
mente posicionada na região tracionada, onde a contribuição do concreto na resistência 
é pequena, sendo desprezada para efeito de cálculo; admite-se, assim, que não ocorre a 
fluência nessa região. : 

Há uma série de processos para se calcular deslocamentos ao longo do tempo, 
considerando o efeito da fluência e de retração do concreto, que podem ser encontra- 
dos, por exemplo, em Tirintan,?* mas que não cabem ser aqui apresentados. Prefere-se 
considerar o prescrito no item 17.3.2.1.2 da ABNT NBR 6118:2014, em que a flecha 
adicional diferida de vigas, decorrente das cargas de longa duração em função da fluên- 
cia, pode ser calculada, de maneira aproximada, pela multiplicação da flecha imediata 
por um fator a, dado por: 


[1 À 
= : 4.27 
dE Tes0-p é am 








23 Carvalho (1994). 
24 Tirintan et al (2002). 
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em que: 


p'= Ea (o valor de p'será ponderado no vão de maneira análoga ao cálculo de 
lj: no 
À, - área da armadura de compressão no trecho considerado; 
E - coeficiente função do tempo, sendo AE = E(t) - E(t.): 
- [0,68-0,996! -tº parat <7O meses 
&o) = 2parat>70meses E 


t - tempo, em meses, quando se deseja o valor da flecha diferida; 
t, = idade, em meses, relativa à data de aplicação da carga de longa duração; 
se as parcelas de cargas de longa duração forem adotadas erg idades variadas, 
EE, “to; 

EP * 
P, - parcelas de carga; 
ty — idade, em meses, em que se aplicou cada parcela P.. 


então t, = 


O valor da flecha total no tempo infinito (a )será (1 +a,) vezes a flecha imediata: 


a -aç(l+a,) (4.28) 


t 


em que a, é a flecha imediata para a combinação de ações considerada c de caráter 
permanente. : i 

Finalmente, pode-se afirmar que a deformação em peças fletidas devida ao efeito 
da fluência não deve ser desprezada, pois pode atingir valores até o triplo do valor da 
deformação imediata, embora pela expressão 4.27 se consiga obter, no máximo, o do- 
bro. Ensaios realizados por Rogge? mostram que os resultados da expressão da norma 
brasileira subestimam as flechas diferidas de lajes pré-moldadas unidirecionais de pe- 
quena altura (11 cm de altura), que na verdade se comportam como uma série de vigas 
justapostas, como visto no capítulo 2. Dessa maneira, deve-se ter bastante cuidado ao 
se empregar a expressão 4.27 para a avaliação da parcela da flecha devida à fluência. 


Exemplo 1 


Calcular e detalhar as seções transversais mais solicitadas da viga central (V101), da 
estrutura da Figura 4.11, que tem largura de 25 cm. Considerar sobre a viga uína pa- 
rede de tijolo com espessura de 25 cm (tijolo maciço). Empregar como sobrecarga 
permanente 1,5 kKN/m? (já incluindo o revestimento de piso e argamassa inferior à laje) 


25 Rogge etal (2002). 


202 Cálculo e detalhamento de estruturás usuais de concreto armado 


e como carga acidental 4 kN/m', Utilizar laje pré-moldada 16 (h = 16 cm), simples- 
mente apoiada e de classe 27, com armadura longitudinal A « 3,615 em? (CA60). 
Dados: f a = 20 MPa (20.000 kN/m?); aço CASO; cobrimento da viga (c) igual a3 cm 
(classe de agressividade ambiental 11); altura da parede igual a 3 m; pilares de 40 cm x 
25 em; Yo * 25 kN/m?; y,, = 18 kKN/mº; brita 2 (ds = 2,5 cm). 





5 em 
“0 


Figura 4.11 Planta da fôrma da estrutura cuja viga V101 será calculada. 


a) Determinação do esquema estrutural da viga 

Inicialmente é preciso definir o esquema estrutural da viga V101. O item 14.6.6.1 da 
ABNT NBK 6118:2014 permite que as vigas sejam calculadas com o modelo clássico 
de viga contínua, simplesmente a nos pilares, desde que observadas as seguintes 
condições: é 


. 
b. 


. -1. Não devem ser considerados momentos positivos menores que os que se obte- 
riam-se houvesse engastamento perfeito da viga nos apoios internos; 
2. Quando a viga for solidária com o pilar intermediário e a largura do apoio, me- 
dida na direção do eixo da viga, for maior que a quarta parte da altura do pilar, 
não pode ser considerado momento negativo de valor absoluto menor do que o 
de engastamento perfeito nesse apoio; 
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3. Quando não for realizado o cálculo exato da influência da solidariedade do pilar 
com a viga, deve ser considerado, nos apoios externos, um momento advindo de 
cálculo simplificado, como se verá no capítulo 5. 


Vão efetivo: o vão efetivo de uma viga, de acordo com o item 14.6.2.4 da norma, 
pode ser determinado por: 


lu tata, 


sendo &, à distância livre entre as faces dos apoios internos, e devendo a €a, serem - 
inferiores a 0,3 - h (altura da viga) ou 0,5 do valor de t, OU t, respectivamente (t, ta 
dimensão do apoio extemno e t, a do interno, medidos na direção do eixo da viga, con- 
forme a Figura 4.12). 

- Para a viga V101, com h = 90 cm (altura adotada para a viga) e t=t,=40cm, 
deve-se tomar para a, € a, 6 menor entre os valores a = a,=0,3-90=27cmoua,=a, 
= 0,5: 40 = 20 cm, e, portanto, a, = a, = 20 cm, resultando: 


£.,= 760 +20 + 20 = 800 cm 


vista taterai - viga 101 e pilares de apoio 








20 em 20 cm 
Pilar Pilar. 
Il a | 
| ] 
| | 
] | 
] ] 
|, = 40 em t,=40 cem 
6 
5 Ê 
Esquema estrutural : 
Viga 
pus | . Ez Pia 
[» tu, 


Figura 4.12 Esquema estrutural da viga V101. 


b) Escolha da altura inicial da viga 

Para determinar a altura da viga é preciso conhecer as bitolas das armaduras emprega- ' 
das. Adota-se, inicialmente, para os estribos (armadura transversal) barras de diâmetro 
Grs = 6,3 mm e, para a armadura longitudinal, barris com diâmetro 6, («12,5 mm 
(com mossas iguais a 0,04 * 1,25 = 0,05 cm, valor que será somado ao diâmetro das 
barras). Assim, para encontrar a altura total da viga parte-se de uma altura útil mínima 
(seção 2.8, capítulo 2),à qual: deve ser somado o cobrimento, o diâmetro do estribo e 
-metade do diâmetro da armadura longitudinal da primeira camada: 
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dose aÃ 04053906 
my, 12:17 | 
Prog 


=43,3em > adotado 


h=de, +Ethm += = 39,0+3,0+0,634 225+0,0 e 


h=45cm 


Esta altura terá de ser confirmada após os cáltulos dos momentos fletores e da 
verificação da altura mínima necessária para o estado limite último € armadura simples, 
como visto no capítulo 3, e possivelmente precisará ser aumentada. 


c) Cargas na viga V101 

Com o valor inicial adotado para a altura da viga, determinam-se as ações na laje e na viga. 
“Cargas na laje: : 

* peso próprio da laje (Quadro A2.3, Anexo 2): g = 1,61 kN/mº; 

* sobrecarga: g, = 1,5 kN/m?, 

* cargatotal na laje: g, + g,+q=1,61+1,5+4,0=7,11 kN/m', 


Cargas na viga: 


E (peso próprio): . 0,25 -0,45- 25 = 2,8 kN/m 
' . 


4+5)- É 


d) Cálculo dos momentos fletpres atuantes na viga V101 (processo dos esforços) 

Os momentos fletores serão determinados pelo processo de esforços. Na Figura 4.13 
estão o esquema estrutural da viga e os diagramas dos momentos M, e M, necessários 
para montar a equação de compatibilidade: X, - ô,, + Ô,, = 0,em que (fazendo é, = £, = €): 
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2 PE 483 KNim 


Figura 4.13 Esquema para cálculo dos momentos da viga V101. 


8, - deslocamento no sistema básico (0), com carga real, devido à retirada do 
vínculo na direção da incógnita X,, obtido pela integração do produto M,: M.: 


t ' .p E ; 2 E | 
do = [Hide ipa ERR ERAM =. 2pit 
o El E-I| 3 24:E 1 





d,- diant no sistema 1, na direção da incógnita X,, devido a um esfgrço 
unitário também na direção de X,, obtido pe integração do produto M,: M,: 


t E 
8 = [Pega (da FR A 1)- É [a 6) REAR 
3 








39 EI El 3 EIl3 3/3.E1 
«n.?! 
FNRquAçãO de compatibilidade fica: X, sa 2 Pr = 
3.ElI 24.E.l 
po 48,3-8 
resultando X, = E 4838. 396, ,4kNm ssa fletor no apoio central da 
viga). 
es Cálculo da altura mínima 


Será verificada para a seção mais desfavorável (seção do apoio, M = 386,4 Anis Com 
E, = 2,07% (CASO) e €, = 3,5%0, resulta para É; 


e, com f, = 20 MPa (20000 kN/mº), obtém-se a altura mínima (equação 3.43, capítulo 1): 
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M 1,4-386,4-1,4 
deu = 2,0- | “2,0. Pm6 at o 
sã boa * N 0,25-20000 Ri 


Coma se observa, resultou altura mínima bem maior que a estimada anteriormente 
(45 cm); será adotado para a altura total o valor h = 0,90 m e, para a altura útil, d = 0,80 m. 





f) Cáléulo do novo carregamento e dos novos momentos fletores (positivo e negativo) 
Com 4 nova altura adotada, a carga sobre a viga sofrerá u um acréscimo, e os valores dos 
momentos fletores também aumentarão: 


* acréscimo do peso próprio: (0,90 - 0,45) : 0,25 - 25 = 2,81 ba 
* carga total sobre a viga: p « 48,3 + 2,81 = 51,1 kN/m; Eos 
* novo momento fletor (negarivo) no apoio (o problema é linear com p): 





LR q 408,8kNm oi Mas = SL1:8º 
48,3 8 


apoio = 408,8kNm 

* momento fletor máximo (positivo) no tramo: pode ser encontrado sabendo-se 
que na seção onde a força cortante se anula (seção S, Figura 4.14) o momento 
é máximo; tem-se: 





dd Go 4=3,00m 
Mau = |V, =153,3-x 51,1 Coisas. Rr Ri ==(459,9- 229, lia 
Mw = 230kNm 





Figura 4.14 Força cortante em uma seção s da viga. 


Cu. 4 Detalhamento da armadura longitudinal (flexão) na seção transversal e estados... 2p?- 


Com o momento fletor de 408,8 kNm, a altura minima deve ser calculada nova- : 
mente para verificar se não é maior que a adotada. No caso, resultou altura mínima de 
80 cm, exatamente o valor adornos 


g) Cálculo da área (A ) necessária da armadura ongitudita 


* Momento negativo (seção do apoio: M = 408,8 kNm) 


Pelo Quadro 3.1: 


KMD = 0,25 > KZ- 08208 66, = 4314406 6, = 2,07% > f = fa 


M,  1,4-4088 


EU = nd TER ai 
“ee (KZ)-d'.f,  0,8208-0,80-50/1,15 


= 20, 05 cm” 


Usando 4 W” (12,5 mm; 1,25 em): nº de barras = 20,05/1,25 = 16,04 > adotam- 


-se 16 barras. 
* Momento positivo (seção no tramo: M = 230 kNm) 

M, 1,4.230 - 
bord? fa 0,35. 0,80? . A 


KMD = 


KMD = 0,14 (Quadro 3.1) > KZ = 0,9094 e €, = 10,00% > £ | = 2,07% — f, = fa 


M 1,4-230 


Asa = Td =— E = 10,18cm' 
Me “(KZ)-d-f,  0,9094-0,80-50/1,15 E 


Usando 4 %” (12,5 mm; 1,25 em?): nº de barras = 10,18/1,25 = 8,14 — adotam-se 
8 barras. 
h) Verificação das armaduras mínima e máxima 
* Armadura mínima: 
ERRO SO 
A “A, =Poab É TT ga 


semi E Poín 


sendo p,.. = 0,15% para f, = 20 MPa e seção retangular (Quadro 4.2). 
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Esse valor é menor que a área total (real) À no tramo (8 + 12,5 = 8: É 25 = 10,0 : 
cm?) e no apoio (16 4 12,5 = 16: 1,25 = 20 cm?). 


* Armadura máxima: 


ga “A. gt 25-90<9 
(A,+A)< o 100 Qcm? 


Esse aspecto está atendido, pois a viga não tem armadura comprimida, e a máxima 
armadura tracionada é a dq apoio, com 20 cm?. 


i) Detalhamento da seção transversal 


11) Espaçamento horizontal 
O espaçamento horizontal, livre (a,), entre barras, deve estar de acordo com o prescrito 


na ABNT NBR 6118:2014: 
2cm 
a, 2 sda 


1,2-d,. (diâmetro gibis do agregado) 


No problema, considerando distâncias medidas de centro a centro das barras, e- 
que para o detalhamento deve ser acrescentado ao diâmetro de cada barra a saliência 
da mossa do ferro (0,04 - 1,25 = 0,05 cm), e com'brita 2 (das = 2,5 cm), resulta para o 
espaçamento horizontal a, : à 


, 2cm>52+1,25+0,05=3,30cm 
a, >| 0(1,25+0,05)-1, 25 + 0,05 + 1,25 +0,05 = 2,60cm 
1,2-d 4 —1,2:2,5+1,25+0,05 =3,00+1,25 + 0,05 = 4,30cm 


O espaço disponível por camada, considerando estribos de 4 6,3 mm e cobrimen- 
to lateral de 3 em de cada lado, é (Figura 4.15): 


=16,44cm 


1=25-2-(3+0,60+ ed] 
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Figura 4.15 Espaço disponível entre as armaduras externas. 


Assim, em cada camada é possível haver “n” número de espaços entre barras: 
n = 16,44/4,30 = 3,82' 


* Número máximo de espaços entre barras nas camadas: n = 3. 
* Número máximo de barras em cada camada:b=n+1=3+1=4., 


Para a seção do apoio (momento negativo) adotou-se o esquema da Figura 4.164, 
de 4 camadas com 4 barras cada (3 espaços), considerando a possibilidade da passa- 
gem de vibrador no centro, para facilidade de execução e concretagem. 

Para a seção do tramo (momento positivo) foi adotado o esquema da Figura 4.16b, 
de 2 camadas com 4 barras cada, também com espaço para a passagem de vibrador. 


12) Espaçamento vertical 
Na determinação do espaçamento vertical (a ) entre as barras, também foi acrescentado 
ao diâmetro das barras o valor das mossas (0,05 cm). 


2em52+1,25+0,05=3,30cm 
a, 2| 4(1,25+0,5)-1,25+0,05+1,25 + 0,05 = 2,60cm 
0,5d 4 —0,5-2,5+1,25+0,05=1,25+1,25+0,05 = 2,55em 


Foi adotado um espaçamento vertical de 3,5 cm; as medidas cale estão indicadas 
nas figuras 4.16a e 4.16b. 


i3) Verificação da altura útil (seção do a; apoio, mais desfavorável) 

No cálculo.de A,, arbitrou-se d = 80'cm, e agora é necessário verificar se esse valor está 
correto; sendo Ya 2 distância da borda ao centro de gravidade das barras (no caso da 
armadura negativa, que é a situação mais crítica), tem-se d | =h-y,. 
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Para [o cálculo de y,, é necessária a distância de cada camada de armadura à borda 
superior da viga; a distância da primeira delas, com cobrimento qe 3 cm, estribo de 4 = 
0,63 eme 4 ano ada sol 


long. 


3,0 + 0,63 + (1,25 + 0,05)/2 = 4,28 cm 


Cada uma das demais camadas está distante da imediatamente anterior em 3,5 
em, resultando para a ordenada do centro de gravidade da armadura negativa da viga, 
sendo À a área de cada barra: 


EASY 
Ei A- 4,28 +4- A -(4,28+3, 944] A. (4,28+2-3,5)+4- A: (4, 28+3.3,5) 
db: A - 





152,48: “A ' 
Mae 

Neste caso, devido à simetria na posição das barras, não havia necessidade do 
cálculo do centro de gravidade, pois sua posição pode ser obtida de forma imediata. 
Pode-se agora determinar a altura útil real: 


ds = 90 - 9,53 = 80,47 cm > das = 80 cm -. está verificado. 


Caso d.., fosse menor que d,,,, seria necessário recalcular As com o d ,e nova- 


mente efetdar a verificação. É 
Na seção de momento máximo do tramo, para o lee real de “d” resulta: 


d = 90 - (4,28 + 3,5/2) = 90 - (4,28 + 1,75) = 90 - 6,03 = 83,97 cm, e também está 
vetificado. 


14) Verificação da consideração da armadura concentrada (seção do apoio) 

Os esforços na armadura só podem ser considerados concentrados no centro de gra- 
vidade das barras se a distância deste centro ao ponto da armadura mais afastado da 
linha neutra (a), medida normalmente a ela, for menor que 10% de h, de acordo-com à 
ABNT NBR 6118:2014; no problema, o centro da primeira camada da armadura (mais 
distante ça linha ço está a 4,28'cm da borda, resultando: 


u=9,53- “438- 5,25 em « 0,10 - 90 = 9'cm — a armadura pode ser considerada 
concentrada. 


iS) armadura de pele (na região tracionada) 


“aP.4 Uetainamento aa armaaura iongituárnai qnexao) na seção transversal eestados.. 21) 


Como a altura total da viga é maior que 60 cm, é necessária a coleição em cada face, 
na região tracionada da viga, de uma armadura de pele. . 


A, =0,10%-b, «h= a E -25-90 = 2,25cm? (em cada face, na região tracionada) 


a, pele 

Adotando 4 6,3 mm (A, = 0,32 Hm n = 2,25/0,32 = 7,03 > 7 barras 4 6,3 mm 
por face. 

A armadura de pele é PRI SAPRA para evitar fissuras e, portanto, deveria ser 
empregada para a condição em serviço; porém, simplificadamente será usada a condi- 
ção de estado limite último, e a região fracionada será obtida por meio dos valores já 
calculados de KMD, lembrando que x é a profundidade da linha neutra que indica a 


região a da seção. 
Seção do apoio: 


- KMD-0,35, A 0,4479,h - x = 0,90 - (0,4479-0,8)=0,542m; 

*. espaço disponível para colocação da armadura de pele a partir da última ca- 
mada da armadura longitudinal: 0,542 - 0,0428 + 3 - 0,035 = 0,542 - 0,1478 
= 0,3942 m; 

. espaçamento máximo (7 band s = 0,3942/7 = 0,056 m; 

adotado: 7 4 6,3a cada 5,5 cm, por face, a partir da barra de tração mais próxima. 


Seção do tramo: 


KMD = 0,14, kx = 0,2264, h - x = 0,90 - (0,2264 - 0,8) = 0,719 m; 

espaço disponível para colocação da armadura de pele a partir da última ca- 
mada da armadura longitudinal: 0, 719 - (0,0428 + 0 ida 0,719 - 0,0778 = 
0,641 m; 

* espaçamento máximo (7 barras): s = 0, 641/7 = 0,092 m; 

*- adotado: 7 4 6,3a cada 9,0 em, por face, a partir da barra de tração mais próxima. 


i6) Posição final das barras na seção transversal 
A posição final de todas as barras na seção transversal está nas figuras 4.16a (seção do 
apoio) é 4.16b (seção mais solicitada do tramo). 





a) Seção do apoio b) Seção do tramo 


Figura 4.16 Detalhamento das seções transversais mais solicitadas da V101. 


j) Verificação da fissuração . 
Para a verificação da fissuração, que será feita a partir da equação 4.5, primeiramente é 
necessário o cálculo da tensão na armadura, no estádio II, que pode ser feito simplifi- 


cadamente com a equação 4.6: 


f 


com: 
&, = 5,62 kN/m (peso próprio da viga); 


8, =13,5+(1,61+ 1,50). 13,5+14,0= 27,5kN /m (parede mais car- 


ga permanente das duas lajes), +. . , a 
q= 40-d5 =18,0kN/m (carga acidental proveniente das duas lajes). 


* A taxa de armadura (p,) é obtida pela relação entre a área de uma barra (A) ea área 
do retângulo que considera o envolvimento de concreto na barra (A |). Considerando 
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«a barra externa mais próxima da linha neutra (assinalada com um X no desenho da 
Figura, 4.17), com retângulo equivalente de lados a + b e c + d, mostrado na Figura 
4.17b, resulta: 


a = 4,28 em; b=4,30/2 = 2,15 cm; 
c=3,5/2=1,75cm; - d=75-0=7,5:1,25=9,375 em; 
Aq, = (4,28 + 2,15): (1,75 4 9,375) = 6,43: 11,125 = 71,23 cmi; 


p, = A/A = 1,25/71,23 = 1,755 103. 


4,28 4,3 7.84 43. Detalhe 1 





a) Seção transversal no apoio 


Figura 4.17 Barra da seção transvertal mais solicitada da V101. 


O coeficiente de conformação superficial n é igual a 2,25 para barras (nervuradas) 
de alta aderência (CASO). 
Finalmente, estima-se a abertura da fissura pela expressão 4.5: 


4 Ee Eqggje ço SO DA gi linsda 
Ps 12,5-2,25 210000 (0,01755 ; 


Como esta expressão já apresentou um valor menor que 0,3 (limite de abertura 
de fissuras para as classes II e III de agressividade drabieneaL, conforme Quadro 4.5), 
conclui-se que a fissuração não é nociva. 

Para que não haja dúvida sobre a tensão real na barra, ela será determinada por 
meio de análise mais precisa, com a seção trabalhando no estádio JI. São necessárias as 


seguintes grandezas: . 
* Relação entre os módulos de elasticidade do aço e do concreto: 
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E 210000 “210000 | - 210000 


* E, 4760- E, 60: s760- Nao 21287 





=9,865 


* Posição da linha neutra no estádio II (expressão 4.16): 


ajtyai-4a,c2,  —197,3+/197,3 +4-12,5.15877 pre 


*n & Za; 2-12,5- 
com: 
,=b/2=25/2=125cm; 
a,=0,:A = 9,865: 16: 1,25 = 197,3 cmi; | 
a,=-d'a,* A, = (90 - 9,53) - 197,3 = 80,47 - 197,3 = 15877 cm', 
* Inércia da seção no estádio II para seção retangular (expressão 4.20): 


bx) 25-28,6" 


Lu = 2 +04, (xd) = +9,865-20+(28,6 - 80,47) 





al, 


la; = 725782 em' = 0,00726 m 


À tensão em um nível genérico da armadura é: 








g,-Mey a = 2056 6 466.9,865 = 204248kN/ m! = 204MPa 
a TS 0,00726 
com 
E 
-B +8,+0, q -M — 2162+27,5+0,4-18,0 408,8 = 322,56kN m (mo-. 


8, +8,+4 e 51,1 
mento atuante); 


y; = 90-28,6-4,28-3- 35 = 46,6 cm (distância da arntadur à aé a inha neutra 
no estádio IJ). . 


Novamente, colocando os valores na expressão 45: 


à (4 125 0 24 ( 4 
SERA «RR PT PE Ra a 45 |=0,118<0,3 
“Q2s-n) E, 5 á ] 12,5-2,25 210000 (qm < 


CP.S LELEO aaa meme mem meigo 


Mostrando mais uma vez que a fissuração nociva não é atingida, tal conclusão 
pode ser obtidá mesmo sem se usar a expressão 4.5, mas apenas consultando o Quadro 
4.6, que indica que, para um diâmetro de 12,5 mm, uma tensão inferior a 280 MPa e 
espaçamento máximo de 15 cm, não há risco de fissuração excessiva. 

Se a equação escolhida para a verificação da fissuração tivesse sido a 4.4, resultaria: 


o 25 204 3-204 
“125-n, E, fio: 12,5:2,25 210000 2,21 


em" 


com f,. = 0,3: 22 = 0,3 - 20º = 2,21 MPa (equação 1.5 do capítulo 1). 
Este resultado também indica que não há risco de fissuração nociva. 
Exemplo 2 


Verificar o estado de deformação excessiva das lajes do exemplo anterior (admitir que 
a edificação se destine a fins residenciais), que tem as seguintes características: Ba lh 
= 16 cm); simplesmente apoiada; intereixo de 50 cm; vão de 5,00 m; classe 27; Ro 
3,615 cm?, peso próprio g, = 1,60 kKN/m'; sobrecarga permanente g, = 1,5 kN/m); carga 
acidental q = 4 kN/m?; f, = 20 MPa; retirada do escoramento após duas semanas da 
concretagem; d = 16,0 - 2,1 = 13,9 em (cobrimento de 1,5 cm e barra de 12,5 mm). 

Outros dados: f,, = 20 MPa; aço da treliça do tipo CA60. À seção transversal real 
e a adorada para o cálculo estão na Figura 4.18. 


b) 





Figura 4.18 Seção transversal da laje b,,;'2) seção real; b) seção adotada para o cálculo. 


a) Características geométricas da seção transversal no estádio 1 
Para calcular as características geométricas no estádio I, inicialmente sem conside- 
rar a presença da armadura, conforme previsto na ABNT NBR 6118:2014 no item 
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17.3.2.1.1, basta fazê-lo para a seção bruta usando as fórmulas 4.11 e 4.12 da seção 
48.2.1. | 


h? 2 2 

(e -b) | +b,-P (50-10).| É |, 10.16 

2 7 2 

dan NE Ss AD 


' A, 40-4+10-16 


(b; -b,)-h de ai ho Y ny 
1 = o + +(b-b s" h,: (e +b,h: Ya 3 ; 





5 12 


2 


3 ds 
pede e (50-5 +10-16-[5,0-*É |] =6507em!= 
Ro 2 2 


=6,51-10% m 


No cálculo das caracteristicas geométricas no estádio 1, poderia ter sido conside- 
rada a existência de armadura, tornando a seção homogênea com q, = 9,865 (calculado 
a seguir). Nesse caso, a inércia seria 1, = 8,8 - 10% mº 


b) Características geométricas da seção transversal no estádio II puro 

Para calcular as características da seção no estádio II puro é preciso conhecer, inicial- 
mente, o valor do módulo de deformação longitudinal do concreto para encontrar o 
valor de a (relação entre os módulos de deformação do aço e do concreto). 


a - E 210000 210000 “210000 q qo 


* E, 47%60-Jf, 4760-020 21287 


a 


Para o estádio II puro, o valor da posição da linha neutra e o momento de inércia 
são dados pelas expressões 4.16 a 4.21, destacando que, neste caso, À, = O e admitindo- 
-se inicialmente a linha neutra passando na mesa (x, < h, seção retangular), de modo 
queb, =b, 


* Posição (profundidade) da linha neutra: 
a,=b,/2=b/2 = 50/2=25cm 
a,=0' À = 9,865: 3,615 = 35,66 cm” 


a =-d'a, A, 2139 :9,865:3,615 = 495,7 em 


“Ca.4 Detalhamento da armadura tongitudinal (exão) na seção transversal e estados... 217 
- * Momento de inércia no estádio II puro: 


b, x 50- a 





1 +a, A (x-d) =>" +9,865-3,615-(3,8- 13,9) - 


ul, = 
= 4552 cm' (4,5 : 10º m?) 


c) Cálculo das flechas para as diversas combinações 

As flechas para as diversas combinações de ações podem ser calculadas pela expressão: 
Spe 

384. E, 1, 


sendo E = 21287 MPaeI, a inércia média de Branson (expressão 4.23): 


3 j 
M, ] M, 
les(ie) da (a fa 
O momento de fissuração M,, no caso para a seção “T”, é dado'pela equação 4.25, 


sendo I, o momento de inércia da seção bruta de concreto (aqui foi chamado de Lo ey, 
a distância do centro de gravidade da seção bruta'à fibra mais tracionada: 





M E fim 12:200:65110º 
É y, (0,16 - 0,05) É 


com f,. =0,3:£2 = 0,3: 20º = 2,21 MPa = 2210 kN/m!. 


Os momentos atuantes são dados por: 


.p 
M, = pe 
8 
sendo p a carga em cada nervura e £ o vão, neste caso, igual a 5 m. 
As cargas p atuantes por nervura (largura da mesa de 50 cm) serão calculadas para 
as combinações permanente, quase permanente e rara: 


“ permanente: p= (8 + 8): 0,5 =(1,6+1,5)-0,5 = = 1,55 kN/m (por nervura); | 
* quase permanente: p, = (g,+8,+0,3:q):0,5= (1,6+1,5+0,3:4):0,5= &la 
kN/m (por nervura); 

* rara: p, = (8, + 8, + 9) 0,5=(1,6+1,5+4)- 05 = 3,55 kN/m (por nervura). 


As flechas, caltuladas para as três combinações, deverão atender aos limites dados 
no Quadro 4.7 para a condição de actitabilidade sensorial: 


LAIO  CARIU E URL IAM IETILU UM ESCTUTUFAS USUAIS 0 CONCIETO AFMAdO . 


* para a totalidade de cargas: 4/250; 
* paraa carga acidental: 4/350. 


No Quadro 4.12 estão as inércias médias de Branson cas fespetrvas flechas. 


Quadro 4.12 Inércia média e flechas para as diversas combinações. 


E RES CSPE 
Quase peramen [245 7 672 | 02d [059-107[ ani [ 1a | 
CRE E CEEE 


A flecha devida à carga acidental é dada ei diferença entre a carga total ici 
nação rara) e a-carga permanente: 






a, =3,01-1,30=1,71cm À di = e — =1,43cm 


d) Determinação do efeito da Aluência 
O cálculo do efeito da fluência é realizado com a combinação quase permanente (2,15 
kN/m), cujo momento resultante é 6,72 kNm, e com as equações do item 4.8.2.4. 

O tempo t, (idade, em meses, relativa à data de aplicação da carga de ci dura- 
ção, no caso 14 dias) fica: 


to = 14/30 = 0,47 

Os coeficientes & para as idades t, = 0,47 e para o tempo infinito são: 
Elto) = 0,68 - 0,996" - 23? = 0,68 - 0,9960% - 0,470 = 0,53; 
E(eo) = 2 (valor fixo para idade maior que 70 meses). 


Como não há armadura comprimida, entãa p'= 0, resultando para o fator a; 





AE 2-0,53 
dc T50-p' 1 E 


O valor da flecha total no tempo infinito será a flecha devida à carga obtida pela 
combinação quase permanente uiipucãos por (1+a,): 


a =1,81- (1+1, 47)= ER 
quado 250 . 
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PorérA: pode ser dada uma contraflecha de até (ver nota 2 do Quadro 4.8): 


Resultando assim 


t . 
. Arulo =4,47-1,42 So so e 


e a condição de deformação não estaria atendida. 

Neste caso, seria necessário, por exemplo, fazer a continuidade desta laje com a 
adjacente de vão igual a 4 m ou, então, aumentar a sua altura, o que é feito no exemplo 
seguinte. 

Exemplo 3 

Refazer o exemplo anterior considerando que a laje seja B,, (h = 20 cm, h, = 6 cm e b, 
= 10 cm), simplesmente apoiada, com intereixo de 50 cm, vão igual a 5,00 m, classe 27 
(A, = 3,615 cm?); peso próprio g, = 2,2 kN/m?, g, = 0,9 kN/m?, q = 4 kN/m?, f, = 20 
MPa, retirada do escoramento após duas semanas da concretagem. Admitir d = 18 cm. 
A sobrecarga permanente g, foi reduzida, neste exemplo, de 1,5 kN/m? para 0,9 kN/m!? 
para manter a carga permanente total empregada nos exemplos anteriores. 


a) Caracteristicas geométricas no estádio 1 
Os valores são calculados como no exercício anterior, obtendo-se: 


* y,= 13,82 cm (distância do centro de gravidade à borda tracionada); e 
. I, = 1,27 : 10* (momento de inércia da seção geométrica (bruta) de cóncreto, 
sem armadura). 


b) Características geométricas no estádio II puro 
Também não serão aqui repetidos os cálculos, mas apenas indicados os principais va- 
lores encontrados. 


* Módulo de deformação longitudinal do concreto: E = 2,1 - 107 kN/m? 
* Relação entre os módulos de deformação do aço e do concreto: a, = 9,865 
* Resistência à tração do concreto: f em * 221 MPa = 2210 kN m 
* Momento de fissuração: : ) , 
af ; “127-10" j 
Ufo (1220042700 no 
a — 0,1382 

* Linha neutra no estádio II com À, = O e admitindo que a linha neutra passe na 

mesa (x, < h,): 
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a, = (b/2) = 25 cm 

a,=0," A, = 9,865 - 3,615 = 35,66 cm? 

a=-d:a, “A =-18-9,865-3,615 = -642 cm? 


-a; t Vai -4:a,:a, -35,66+ [35,667 4+4-25-642 


=D DDD DC =44em<h,=6em 





Xy = 





2a, na 2:25 
* Momento de inércia no estádio II puro: 
3 
Lu =" +0.:A, (x-dJ = Ei E +9,865-3,615-(4,4- 18? = 


= 8016 cmf (8,0 - 10 mº) 


c) Cálculo das flechas para as ENA combinações: 

As cargas p atuantes por nervura (largura da mesa de 50 cm) serão calculadas para as 
combinações permanente, quase permanente e rara, e com o peso próprio g, = 2,2 kN/m' 
e sobrecarga permanente g; = 0,9 kN/m? resultam nos mesmos valores do Quadro 4.12 
do exercicio anterior, que será parcialmente utilizado para a construção do Quadro 4.13: 


Quadro 4.13 Inércia média e flechas para as diversas combinações. 











Eos Ra e e pe 
Man [ass | usso [oz [sos tor] cuso [ não | 


O cálculo da flecha de carga acidental é dado por: 


t 
a, = 1,69-0,69=1,00cm<a, TT 1,42em 


d) Determinação do efeito da fluência 
O cálculo do efeito da fluência é realizado da mesma fotma que no exercício anterior, 
resultando em: 


“1+50-p' 1 


Assim, à fecha final no tempo infinito será igual a: 
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t 
oil 1,00-(1+1,47)=2,47m> 250" 2em 


Porém, pode ser dada uma contraflecha de até (ver nota 2 do Quadro 4.8): 


t 
aq E as) un ttem , 


Resultando assim: - 


mal = 2,47em — 1,42 = 1,05cm «mo 2em 


e a condição de deformação estaria atendida. 
Observações a respeito dos exemplos: 


* Na verificação do estado limite de deformação excessiva da laje é preciso tam- 
bém levar em conta as deformações das vigas de apoio.” 

* Se for considerada a continuidade da laje pré-fabricada, observa-se que há dois 
tipos de seção: uma com b, = 50 cm (usada nos exemplos), sujeita a momentos 
positivos, e outra com b,= = 10 cm, sujeita a momentos negativos na região pró- 
xima ao apoio. Neste caso, o emprego da expressão de Branson não é simples, 
e devem ser usados outros procedimentos, como em Carvalho,” ou como já 
fazem alguns programas comerciais de cálculo estrutural, o que podc ser visto 
em Santine.* 

* Resultados experimentais preliminares realizados em lajes pre-fâbricadas 
unidirecionais parecem indicar que valor de a, proposto pela ABNT NBR 
6118:2014, subestima as flechas.” 


ADENDO 


RESUMO DAS EXPRESSÕES RELACIONADAS NESTE CAPÍTULO 


Momento fletor mínimo E , 





26 Flório (2003). 

27 Carvalho (1994). 

28 Santine (2005). 

29 Kataoka (2005) e Rogge et al (2002). 
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(4.2) 


100 
Combinação quase permanente para ELSW 


Fargo * EF + 04 E, (43) 


darei 
Abertura máxima de fissura (W) É : j 


Válido para obras residenciais 
GE (4.4) 


sm 


Abertura máxima de fissura (W) RR 


ça PRIDE RN pe | 
a “q2s-n) E, [£++s) ” - (4.5) 


81 +8,+0,4:q 
B1+B2+q 


Área equivalente de concreto cm relação a-uma área de aço A, 
Ag A, (4.8) 
Expressão da linha neutra x, para seção retângular homogeneizada (estádio 1) 


bx? bi(h-x,)? 
| 2a DOM A (o, -1(d-x) 


Área da seção geométrica no estádio 1 R R 
: A=(b-b)h+byh o (4.10) 
Centro de gravidade da seção geométrica (bruta) no estádio 1 


(bo (B es, E 


2 2 


Ya = A 
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Momento de inércia à flexão da seção geométrica (bruta) no estádio | 


(b -bo)-h) bob ho hY 
= dt pu bh Epi 6 h. saio 
I, E RT di EL ai (rs +) (4.12) 


Área da seção homogeneizada no estádio I 


Me. A,=(b-b):h+b,ch+A (a -1) 
Centro de gravidade da seção homogeneizada no estádio 1 





















Ro 2 2 
(rd (E ed. + A (ad 


ida No A, 





Momento de inércia à flexão da seção homogeneizada no estádio 1 





E . 3: . 3 a 
I, MD de (by -bo)-h; (1-5) + 
2 (4.15) 


cdon(n-3) 44 (aa 


Equação do 2º grau para a posição x, da linha neutra no estádio 1 puro 
| Amt mta =0 0 9 
Posição x, da linha neutra no estádio II puro ú 


= tJii-s.a -a f 
apa Nr dg (4.17) 


: 2-a 


a 
Coeficiente a, das equações 4.16 e 4.17 . : 



























a =b,/2 (4.18) 
Coeficiente a, das equações 4.16 e 4.17 


a=hb-b)e(a,-1)-A ro, A, 
Coeficiente a, das equações 4.16 e 4.17 


. 2 . 
| a=-d(0,-1-A doa A, (sb) 















Momento de.inércia no estádio II puro com x, sh, 





E 
I dba, A, (xy =) +(a, 1-4, (xy dy (4.21) 





Rim 
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Momento de inércia no estádio Il puro com x>h, 

(b,-b h E h 
as SED deh sto po (54H) + 
+a,-A,(xy-d) +(a,-1):A, (xp -d) 


Inércia média de Branson 





(4.22) 







Coeficiente para cálculo de Temos ao Ee do tempo (diferida) devida à fluência 


= 














ET p' 


0,68-0,996! -1º2 parat £ 7Omeses (4.27) 


di 2parat>70meses 


Flecha no tempo infinito (imediata mais diferida) . 
=ão o +0,) (4.28) 
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DETALHAMENTO DA ARMADURA LONGITUDINAL AO LONGO DA VIGA 


5.1 INTRODUÇÃO 


Uma vez detalhada a armadura longitudinal nas seções transversais mais solici- 
tadas de uma viga de concreto armado, e conhecido o diagrama de momentos fletores, 
, é possível obter o desenvolvimento da armadura ao longo de toda a viga. 

O objetivo final do detalhamento é-usar as barras de aço (também chamadas de 
“ferros”) com o menor comprimento possível, não deixando de atender todas as condi- 
ções de segurança do estado limite último (ruína). 

Antes de discutir os procedimentos a adotar no detalhamento, é conveniente ana- 
lisar a possibilidade de racionalizar o processo de fabricação. Em certas situações, é pre- 
ferivel empregar as barras em toda a extensão da viga do que cortar algumas delas com, 
por exemplo, 20 em mais curta que o comprimeênto'do elemento estrutural. Em outras 
palavras, se o custo do trabalho despendido no projeto e na execução da armadura for 
superior ao custo do material economizado, é preferivel optar pelo uso das barras com 
comprimento igual ao do elemento. 

. Mostra-se, neste capítulo, que além de determinar, em cada seção, a árca necessá- 
ria de armadura, o projetista deve fazer o detalhamento procurando evitar a ocorrência 
de fissuração excessiva, efetuar a ancoragem e posicionar as barras de forma correta; de 
nada adianta calcular com rigor a seção transversal da armadura e det: lhá-la de maneira 
equivocada. : 

Entre os diversos procedimentos possíveis para detalhar a armadura ao longo da 
viga, de forma segura e econômica, o mais indicado e usual é o gráfico, por ser rápido, de 
fácil visualização e entendimento. Ele pode ser desenvolvido de maneira simples ou com- 
plexa, dependendo de cada situação. Assim, se uma viga necessita pouca armadura, por 
exemplo, se apenas a armadura mínima Esuficiente, não é necessário usar o procedimen- 
to que se descreverá, pois basta estender essa armadura longitudinal de um apoio a outro. 


5.2 QUANTIDADE DE ARMADURA LONGITUDINAL AO LONGO DA VIGA 


Seja a viga da Figura 5.1, com o respectivo diagrama de momentos fletores, supon- 
do que sejam necessárias sete barras de 4 = 12,5 mm para resistir ao momento atuânte 
na seção do apoio B. Ao observar o diagrama, vê-se que essas barras “negativas” seriam 
necessárias apenas no trecho b. Como os momentos decrescem, em módulo, à medida 3 
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que se caminha do apoio central para qualquer um dos apoios laterais, deduz-se que em 
uma seção intermediária S a quantidade de aço necessária é inferior a essas sete barras. 

A determinação da armadura necessária na seção S (e em qualquer outra seção) é 
feita conforme visto no capítulo 3, ou seja, por meio do momento de cálculo na seção 
é calculada a área da armadura (quantidade de barras); isso deveria ser feito pára todas 
as demais seções do trecho, o que demandaria um grande trabalho. Mais simples, usual 
e prático é utilizar um procedimento gráfico que permite determinar em quais seções 
são necessárias 6, 5, 4,3,2 e 1 barra de, no caso, 12,5 mm. Assim, inverte-se o proble- 
ma anterior, ou seja, em vez de determinar quantas barras devem ser usadas na seção 
S, procura-se graficamente a posição da seção na- qual será preciso usar certo numero 
inteiro de barras. 





Figura 5.1 Viga continua c diagrama de momentos fetores correspondente. 


O segundo passo do procedimento consiste em admitir que exista linearidade 
entre o momento fletor e a armadura de aço requerida em uma determinada seção. A 
relação correta entre estas duas variáveis deve estar dç acordo com a expressão 5.1, já 
vista no capítulo 3: 


fist (5.1) 
Zfa 





Essa variação não é linear, pois o braço de alavanea z também varia com M.,. 
Entretanto, a.favor da segurança, essa relação pode ser tomada como linear, desde que 
sempre se fixe como referência o momento fletor maior. Tome como exemplo-uma 
viga de seção retangular com as seguintes características: b, = 25 cm, d = 45 em, aço 
CASO e £, = 20 MPa; calculando as áreas de aço necessárias para momentos de 100 
kNm c 50 kNm, chega-se aos valores de A, « 8,3 cm? e A, = 3,8 cm, respectivamente. 
Considerando a linearidade entre os valores e tomando Inicialmente o maior momento 
(100 kNm) como referência, obtém-se para o de 50 kNm uma área de 4,12 cm? de 
aço, quando bastam 3,8 cm?, ou seja, a favor da segurança. Se for considerado como 
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Ea 
ai 





OC à : 
BR o menor momento (50 kNm), tem-se para o de 100 kNm uma área de 7,6 
cmi, quando são necessários 8,3 cm, estando, nesta situação, contra a segurança. Isso 
mostra que se pode usar a linearidade entre as áreas e esforços, desde que a referência 
scja o maior valor do momento. 

A partir dessas hipóteses, pode-se proceder ao detalhamento da armadura nega- 
tiva, conforme indicado na Figura 5.2. O momento no apoio B é dividido em 7 partes 
iguais (x); as divisões devem ser, na verdade, proporcionais à área de cada barra (ou 
grupo de barras) que compõe a área total As retas paralelas ao cixo da viga traçadas. 
por esses pontos determinam, ao encontrar o diagrama de momentos, os valores dos 
comprimentos mínimos das barras. Isso equivale a esmagar o diagrama de momentos 

estratificado, como o da Figura 5.3. 

Na verdade, esses procedimentos devem ser feitos não éom os diagramas de mo- 
mento fletor, mas sim com o diagrama de forças nas armaduras. 

Em vigas de pontes, pode-se trabalhar com um diagrama de área da armadura, não 
com o número de barras, 'que só será definido no final do detalhamento. Nesse caso, 
não é utilizado o diagrama de momentos fletores solicitantes para uma única situação 
de carregamento, mas a envoltória dos diagramas de momentos fletores, obtidos para 
as diversas possibilidades de carregamentos. 


£º Figuta5.3 Diagrama de momentos estratificado. 


er 
RETA 
E | 
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Há, também; questões práticas que devem ser corisideradas, como a necessidade 
de que um número mínimo de barras seja levado até os apoios extremos para ancorar as 
bielas de concreto (capítulo 6), e também a necessidade de empregar, pelo menos, qua- 
tro barras (duas na face superior e duas na inferior) trabalhando como “porta-estribos”. 
Finalmente, o procedimento até aqui descrito para as barras “negativas” deve ser, da 
mesma forma, empregado para as barras “positivas”. 


5.3 ANCORAGEM POR ADERÊNCIA DA ARMADURA LONGITUDINAL 


Ao definir os pontos de interrupção das barras, em função da distribuição dos 
momentos fletores solicitantes de cálculo, há a necessidade de transferir para o concreto 
as tensões a que elas estão submetidas; para isso, as barras devem ser providas de um 
comprimento adicional. A essa transferência dá-se o nome de ancoragem, e o compri- 
mento adicionál é chamado de comprimento de ancoragem reto (f,). 

Segundo o item 9.4.1 da ABNT NBR 6118:2014, todas as barras das armaduras 
devem ser ancoradas de modo a garantir que os esforços a que estejam submetidas 
sejam integralmente transmitidos ao concreto, seja por meio de aderência, de disposi- 
tivos mecânicos ou pela combinação dg ambos. Consideram-se dois tipos básicos de 
ancoragem: 


a) Por aderência entre aço e concreto: quando os esforços são ancorados por 
meio de um comprimento reto ou com grande raio de curvatura, seguido ou 
não de gancho. ) 

* b) Por meio de dispositivos mecânicos: quando os esforços a ancorar são trans- 
mitidos ao concreto por meio de dispositivos mecânicos acoplados à barra. 


Na ABNT NBR 6118:2014, as prescrições referentes à aderência estão no item 

9.3, e as relacionadas à ancoragem, em seus diversos aspectos, estão no item 9.4, inclusi- 

ve as referentes a barras transversais soldadas, feixes de barras, telas soldadas, armaduras 

“ ativas e dispositivos mecânicos. Por ser mais usual, apenas o emprego da ancoragem por 

aderência, principalmente ém edificações, será aqui apresentado. Inicialmente discu- 
tem-se os conceitos básicos do fenômeno da aderência. : 


5.3.1. ADERÊNCIA ENTRE CONCRETO E AÇO : 

Aderência é o fenômeno que permite o funcionamento do concreto armado como 
material estrutural. Sem aderência, as barras da armadura não seriam submetidas aos 
esforços de tração, pois deslizariam dentro da massa de concreto e a estrutura se com- 
portaria como sendo apenas de concreto simples. À aderência faz com que os dois 
materiais, de resistências diferentes, tenham a mesma deformação e trabalhem juntos, 
de modo" que os esforços résistidos por uma barra de aço sejam transmitidos para o 
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concreto e vice-versa. Segundo Leonhardt & Mônoig,? a aderência é composta de três 
parcelas: * 


* Adesão: de natureza fisico-química, com forças capilares na interface entre os 
dois materiais; o efeito é de uma colagem provocada pela natu de cimento na 
superficie do aço; 

* Atrito: é a força que ocorre na superficie de contato entre os dois materiais, e se 
manifesta quando há tendência ao deslocamento relativo entre a barra de aço e 
o concreto, impedindo-o; é variável com o tipo de superficie das barras e devido 
à penetração da pasta de cimento nas irregularidades das mesmas; é tanto maior 
quanto maior é a pressão exercida pelo concreto sobre a barra (por isso, o atrito 
é maior nos apoios e nas, partes curvas das barras e também é favorecido pela 
retração); - 

* Engrenamento: resistência mecânica ao arrancamento devida à conformação 
superficial das barras, em que as mossas e saliências funcionam como peças de 
apoio, aplicando forças de compressão no concreto, o que aumenta significati- 
vamente a aderência. 


Embora esses três efeitos, na prática, não possam ser precisamente avaliados sepa- 
radamente, de maneira analítica ou experimental, o estudo da aderência é fundamental 
para quantificá-la e, assim, , detesminar os comprimentos de ancoragem necessários das 
barras da armadura. 


5.3.1.1 Determinação da tensão de aderência . 

A aderência é um fenômeno complexo; para sua determinação, são efetuados en- 
saios de arrancamento que possibilitam encontrar valores médios da tensão de aderên- 
cia; nesses ensaios, é medida a força necessária para arrancar um pedaço de uma barra 
de aço de um corpo de prova de concreto; supõe-se que, na iminência do arrancamento, 
toda a tensão atuante na barra seja transferida para o concreto. O esquema do ensaio, 
juntamente com o desenvolvimento das tensões no aço e no concreto, é mostrado na 
Figura 5.4, em que: 


F, - força de tração aplicada; 
F. — força de tração última; 
t, = tensão de aderência no concreto; 
— valor último de 7,; . 


iz——— Lo = S tensão média de aderência no concreto: 
tm áreasuperficiebara x-4-!, i 


4, - comprimento da barra de aço dentro do corpo de concreto; 


30 Leonhardr & Mônnig (1977). 
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4 — diâmetro da barra; 
g, — tensão na barra de aço. 





F, Far F=F, 
Figura 5.4 Ensaio de arrancamento c diagrama de tensões no aço e no cohcreto. 


A tensão de aderência entre uma barra e.o concreto que a envolve pode ser en- 
contrada, analiticamente, a partir de um elemento infinitesimal dx figura 5. 5), pelo 
equilíbrio das forças atuantes na barrá e no concreto; assim tem-se: 





Figura 5.5 Elemento infinitesimal para determinação da tensão de aderência. 


As tensões de aderência (1,) se opõem à tendência de movimento relativo entre a 
barra de aço e o concreto e se manifestam na área de contato; elas só existem quando há 
variação de tensão na barra (se a tração for uniforme, a tensão de aderência será nula). 
Na norma (item 9.1), à tensão última de aderência é chamada de resistência de aderência 
de cálculo da armadura passiva (f,,), dada pela equação 5.3, que será apresentada a seguir. 


5.3.1.2 Verificação da aderência entre concreto e armadura 

Nas regiões de ancoragem, deve ser verificada a capacidade de transmissão de 
esforços entre concreto e armadura. Essa verificação se faz por meio da tensão de ade- 
rência no estado limite último. Os valores de cálculo de tensões de aderência (resistên-. 
cias de aderência de cálculo) dependem, principalmente, da posição da barra durante a 
concretagem (regiões propícias ou não à boa indo de sua conformação superficial 
e de seu diâmetro. . 

Em situações em que exista grande dns de REM com espaçamentos 
pequenos ou várias camadas de armadura, é necessária também a verificação do fendi- 
lhamento, considerando a possibilidade da colaboração de armaduras transversais. 


Cur.5 Detalhamento da armadura longitudinal ao longo da viga 231 


5.3.1.3 Reglões favoráveis ou desfavoráveis quanto à aderência 

As condições de boa ou má aderência das barras estãó definidas no item 9.3.1 da 
ABNT NBR 6118:2014, que considera em boa situação quanto à aderência os trechos 
das barras que estejam em uma das seguintes posições: 


a) Com inclinação maior que 45" sobre a horizontal (Figura 5.62); 
b) Horizontais ou.com inclinação menor que 45º sobre a horizontal, desde que: 


* localizados no máximo 30 cm acima da face inferior do elemento ou da junta de 
concretagem mais próxima, para elementos estruturais com h < 60 cm (Figura 
- 5.6b); 

* localizados no minimo 30 cm abaixo da face superior do elemento ou da jun- 
ta de concretagem mais próxima, para elementos e: estruturais com h > 60 êm 
(Figura 5.60). 


ia 


260 em 


il 


Figura 5.6 Situações de boa e má aderência. 





Os trechos das barras situados em outras posições devem ser considerados em má 
situação quanto à aderência, bem como quando forem utilizadas fôrmas deslizantes. 

Em relação à situação b anterior, é pertinente um comentário. Se o elemento de 
concreto tiver altura maior que 60 cm, mas for concretado em trechos (camadas) de no 
máximo 30 cm de altura, faz-se o adensamento de cada camada, espera-se o tempo ne- 
cessário para que o concreto atinja consistência tal que, ao se colocar nova camada, não 
haja fuga de nata de concreto de uma camada para outra. Com esses cuidados de execu- 
ção, pode-se dizer que todas as armaduras da peça estão em uma região de boa aderência, : 
portanto de boa ancoragem. 


5.3.1.4 Valores das resistências de aderência 

A resistência de aderência de cálculo (tensão última de aderência) entre a armadu- 
ra passiva e o Concreto, conforme o item 9.3.2.1 da norma, deve ser determinada pela 
* seguinte expressão: 


= MM Ms fo (5.3) 


em que: 


Eid, 


- E ” po 
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ps do 
fa. 0,7-£ 0,21- Je 
fas E=—=2 = le o valor de cálculo da resistência à tração 
Te Ye , 





do concreto (MPa); Ss cs 
my = 1,0 para barras lisas (CA25); 
n,= 1,4 para barras entalhadas (CA60); 
= 2,25 para barras alta aderência (CASO); 
mn, = 1,0 para situações de boa aderência; 
a = 0,7 para situações de má aderência; 
= 1,0 para 4 < 32 mm (6 é o diâmetro da barra, em mm); 
=.132-6 
1100 





para $ > 32 mm (com o diâmetro 4 em milímetros). 


5.3.2 ANCORAGEM DAS BARRAS 

Será abordada a seguir a.ancoragem das barras da armadura longitudinal passiva 
por aderência, de acordo com o que prescreve -a ABNT NBR 6118:2014 no item 9.4.2. 
As barras tracionadas (item 9.4.2.1) podem ser ancoradas com um comprimento reti- 
líneo ou com grande raio de curvatura em sua extremidade. A ancoragem deve se dar: 


a) obrigatoriamente com gancho (ver seção 5.3.3) para barras lisas; 

b) sem gancho nas que tenham alternância de solicitação (tração e compressão); 

c) com ou sem gancho nos demais casos, não sendo recomendado o gancho para barras 
de 4 » 32 mm ou para feixes de barras. 


As barras comprimidas (também item 9.4.2. Ds só poderão ser doadas sem gan- 
chos. 


5.3.2.1 Comprimento básico de ancoragem 

A norma define (item 9.4.2.4) como comprimento reto de ancoragem básico ((,)' 
aquele necessário para ancorar a força limite A,  f, em uma barra de diâmetro 4, da ar- 
madura passiva, admitindo, ao longo desse comprimento, tensão de aderência uniforme 
e igual a f,, (equação 5.3). Esse comprimento, que segundo a norma deve ser maior que 
25 - é (4. é o diâmetro da barra), pode ser calculado a par do equilíbrio entre as forças 
em ação, conforme a Figura 5.7: 
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Figura5.7 Determinação do comprimento básico de antoragem. 
Exemplo! ..F 


Calcular o comprimento de ancoragem reto básico (£,) para uma barra de Q 12,5 mm, 
aço CASO ef, = 20 MPa, considerando situação de boa aderência. 
O valor de £, é encontrado pela equação 5.4: 


2 
just a ÃÃS OO o me vi Gem 
4 fa 4 115-2,486 


sendo f,, obtido com a equação 5.3: . 
=," 0, n; fi = 2,25: 1,0: 1,0: 1,105 = 2,486 MPa 
com: i 


<2,25 (CASO para barra usual, nervurada, de alta aderência); 
à = 1,0 (situação de boa aderência); 
Maio 12,5 mm < 32 mm). 
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0,21-3/fá 


Lã =0,15.420º = =1,105MPa 


fa = 

5.3.2.2 Comprimento necessário de ancoragem ; 
Em situações em que a armadura existente (detalhada) em um determinado ele- 
mento é maior que a necessária calculada, o comprimento de ancoragem necessário 
(Lma.) pode ser reduzido, de acordo com o item 9.4.2.5 da norma, sendo calculado por: 


Crime =0,:t,- A 





ol (5.5) 


se 
em que. 


a,=1,0 (barras sem gancho); ; 
a, = 0,7 (barras tracionadas com gancho e cobrimento no Plano il ao do 
indios 23-60); 

€, = dado pela equação 5.4; - 

A, a, = área de armadura calculada para resistir ao esforço solicitante; 

A, = área de armadura efetiva (existente); 


Comun E Maior valor entre 0,3 - £,,10 - & e 100 mm. 


Permite-se, em casos especiais, considerar outros fatores redutores do compri- 
mento de ancoragem necessário. 


5.3.2.3 Armadura transversal na ancoragem. 

As ancoragens por aderência, com exceção das regiões situadas sobre apoios dire- 
tos, devem ser confinadas por armaduras transversais ou pelo próprio concreto; neste 
último caso, o cobrimento da barra ancorada deve ser maior ou iguala 3 - 4,e a distância 
entre as barras ancoradas também deve ser maior ou igual a 3 * À. 

Segundo o item 9.4.2.6 da norma, consideram-se como armaduras transversais 
as existentes ao longo do comprimento de ancoragem, caso a soma das áreas dessas 
armaduras seja maior ou igual às especificadas a seguir: 


a) Barras com é < 32 mm 

Ao longo do comprimento de ancoragem deve ser prevista armadura transversal capaz 
de resistir a 25% da força longitudinal de uma das barras ancoradas. Se a ancoragem 
envolver barras diferentes, prevalece, para esse efeito ade maior diâmetro. 


b) Barras com 4 2 32 mm 
Deve ser verificada a armadura em duas direções transversais ao conjunto de barras 
ancoradas. Essas armaduras transversais devem syportar os esforços de fendilhamento 
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segundo os planos críticos, respeitando o espaçamento máximo de 5 - 4 (onde 4 é o 
diâmetro da barra ancorada). , o 


c) Barras comprimidas j 

Quando se tratar de barras comprimidas, pelo menos uma das barras constituintes da 
armadura transversal deve estar situada a uma distância igual a quatro diâmetros (diá- 
metro da barra ancorada) além da extremidade da barra. 


5.3.2.4 Ancoragem de estribos 

De acordo com o item 9.4.6 da norma, a ancoragem dos estribos deve necessaria- 
mente ser garantida por meio'de ganchos ou barras longitudinais soldadas. Os ganchos 
dos estribos estão apresentados na seção 5.3.3.2. 


” 5.3.3 GANCHOS DE ANCORAGEM NAS EXTREMIDADES DAS BARRAS 

Na norma, são previstos ganchos para ancoragem das barras tracionadas e estri- 
bos; os ganchos possibilitam a redução do comprimento de ancorágem. Como já visto 
as armaduras comprimidas devem ser ancoradas sem ganchos. 


5.3.3.1 Ganchos da armadura de tração 

As recomendações para os ganchos da armadura longitudinal de tração se encon- 
tram no item 9.4.2.3 da ABNT NBR 6118:2014.Os comprimentos mínimos retos nas 
extremidades das barras visam garantir o trabalho do gancho ou a efetiva ancoragem. 
Os ganchos podem ser (Figura 5.8): 


a) semicirculares, com ponta reta de comprimento não inferior a 2 - 4; 
b) em ângulo de 45º (interno), com ponta reta de comprimento não inferior a 4 : 4; 
c) em ângulo reto, com ponta reta de comprimento não inferior a 8 - 4. 





Figura 5.8 Geometria dos ganchos de barras tracionadas, em ângulo reto, quarenta e cinco graus 
intemo e semicircular. É 
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Nas barras lisas, os ganchos deverão ser semicirculares. O diâmetro interno da 
curvatura do dobramento dos ganchos das armaduras longitudinais de tração (4, na 
Figura 5.8), exigido a fim de evitar fissuras no aço, deve ser, pelo menos, igual aos valo- 
res do Quadro 5.1, dados em função do diâmetro da barra e do tipo de aço. 


Quadro 5.1 Diâmetro dos pinos de dobramento (D) dos ganchos (valores de 4). 


Bieintam | Cs | Cam | Ca] 
Ee e 
[éste [se Ts 


Exemplo 2 





“Calcular o comprimento de ancoragem de uma barra de diâmetro de 12,5 mm, consi- 
derando região de boa aderência, concreto com f,, = 20 MPa e terminando na extremi- 
dade com gancho de ângulo reto. Detalhar o gancho. 


a) Cálculo do comprimento de ancoragem 

O comprimento de ancoragem de uma barra tracionada, com área efetiva igual à calcu- 
lada, quando se utiliza gancho, é obtido multiplicando o comprimento de ancoragem 
da barra reta (comprimento básico) por 0,7, ou seja, é, =0,7" Cu 
do resultado do comprimento de ancoragem obtido no exemplo 1, resulta: 


. Ássim, a partir 


Lose 0,7 : 54,65 = 38,26 cm 

b) Detalhamento do gancho 

Deve ser calculado o comprimento gasto para executar o gancho, que é igual à soma 
do trecho curvo retificado (do ponto À ao B) com a ponta reta, no caso igual a 8 - 6, 
conforme a Figura 5.9, resultando: 


é «EGO, 9. 4.4,7.0+8:0=12,7:0=12,7-1,25216cmi; 
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KISSSSSSSSS 


E 






BA = (2/2) + 0 


a) Barra ancorada com gancho na extremidade 


49,9 cn I o 
b) Barra com gancho retificado 
9 


| R M65m . ; | 


c) Barra reta âncorada sem uso do gancho 


Figura 5.9 Geometria para cálculo do comprimento dos ganchos a 90º e comprimentos da ancora- 


gem com gancho e sem gancho. 


Embora na ABNT NBR 6118:2014 não esteja definido onde termina o tom- 
primento de ancoragem-em barras com ganchos, na versão de 1982 estava estabele- 
cido que £, deveria se estender até o ponto B, como indicado na Figura 5.9. Assim, o 
comprimento de aço gasto a mais para se ancorar com gancho é obtido retirando-se 
da medida anterior a projeção horizontal do comprimento AB e atrescentando-se o 
tamanho do gancho: 


* Valor a descontar de (, (início da curva): 
bg DO ,4=3,5.0=3,5.1,25=4,4cm; 


* Tamanho total da ancoragem com gancho: ( = é, + (= 4,4=38,26+16-4,4 
= 49,9 cm. 


Observa-se que não compensa-utilizar gancho reto na ancoragem, pois o compri- 
. mento total gasto-para as barras com e sem gancho é praticamente o mesmo (49,9 cm 
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para 54,6 cm), conforme se observa na Figura 5.9; a pequena economia conseguida no 
comprimento total não compensa, pois há um maior trabalho para executar o gancho, 
não havendo economia. Portanto, os ganchos devem ser colocados apenas quando não 
houver distância disponível para ancorar a armadura, como ocorre, por exemplo, nos 
apoios extremos de vigas. ' 


Exemplo 3 


Detalhar uma barra de aço CASO E modo que ela se estenda sobre todo o compri- 
mento de uma viga, na sua parte inferior, utilizando ganchos semicirculares (180º) nas 
duas extremidades; a distância entre as faces externas dá viga é 800 cm, € o cobrimento 
é de 3 cm. : 

A Figura 5.10 traz o esquema da representação da barra. 





A NIB 12,5 -814 > 


ú 794 
B á : B' 
l Comp. reto = 800-2x3=7M em . 


Figura 5.10 Barra com duas extremidades em gancho semicircular: notação empregada em desenhos 


de armação. 


É necessário identificar a barra e informar suas dimensões para que ela possa ser 
confeccionada, e cada barra será designada por uma denominação genérica dada por: 
Nn4D-C 


em que n é o número que identifica a barra, D é o diâmetro da barra em milímetros 
e C o comprimento total em centímetros. No caso, a designação da barra fica: N16 
12,5-818. 
Além do valor do comprimento total da barra (retificada), costuma-se indicar o 
comprimento “reto” da ara, na verdade a distância BB, que no caso vale ! = 800 - 2 
*3=794 cm. 
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Para obrer o valor do 'comprimento total é preciso acrescentar audios necessário + 
“para construir o gancho. Este valor é dado pelo comprimento total do prncha (semicir- 
culo mais ponta reta de 2 : 4), subtraído da sua projeção horizontal: 


* Comprimento do gancho: 
t ECOM op. 9,4. pr2p=114:4- 11,4-1,25=14cm; 


E 
* Valor a descontar de £, (início da curva); 
DR =1,5:6=3,5-1255 44em 


. std no tamanho da barra para um gancho: 14,0 - 4,4 = 9,6 = 10,0 cm; 
* O comprimento total da barra é igual ao reto mais dois ganchos: ( = 794 + 2 - 
10 =814cm. 


Para confeccionar a barra, o fabricante precisa conhecer os detalhes di gancho, 
Assim, recomenda-se que seja colocado na planta de armação um detalhe poterico dos 
ganchos empregados como, por exemplo, a Figura 5.9. 


5.3.3.2 Ganchos dos estribos 
De acordo com o item 9.4.6. À, os ganchos dos estribos, confeccionados com barras 
de diâmetro 4, poderão s ser: 


a) semicirculares ou em hagdio de 45º (interno), com ponta reta de comprimento igual 
a 5: 4, porém não inferior a 5 cm; . 

b) em ângulo réto, com ponta reta de comprimento maior ou igual a 10 - 4, porém não 
inferior a 7 cm (este caso não é permitido para barras e fios lisos). 


Os diâmetros internos da curvatura dos estribos deverão ser, no mínimo, iguais 
aos do Quadro 5.2 (Tabela 9.2 da ABNT NBR 6118:2014), sendo Z o diâmetro da 
barra do estribo: 


Quadro 5.2 Diâmetro dos pinos de dobramento para estribos. 


Ba 
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5.4 EMENDAS DE BARRAS 


Frequentemente, é preciso emendar uma barra de aço, seja pela necessidade de um 
comprimento maior que 12 m (tamanho máximo das barras comerciais), seja por outro 
motivo qualquer. Nesse caso, devem ser respeitadas as prescrições relacionadas no item 
9.5 da ABNT NBR 6118:2014. Aqui serão apresentadas apenas as prescrições referen- 
tes às emendas de barras tracionadas e comprimidas por traspasse, que é a mais usual. 

As emendas das barras podem ser dos seguintes tipos: por traspasse; por lavas com 
preenchimento metálico, rosqueadas ou prensadas; por solda; e por outros dispositivos, 
devidamente justificados. 

Hã limitações à utilização das emendas por traspasse: não são permitidas para 
barras de bitola superior a 32 mm, nem em tirantes e pendurais (elementos somente 
tracionados). Recomenda-se ainda que, em barras tracionadas, as emendas contenham 
ganchos quando elas forem lisas, e que sejam evitadas em regiões de altos momentos. 


5.4.1 ProPORÇÃO DAS BARRAS EMENDADAS 

Se for necessário emendar diversas barras, há uma limitação do número de emen- 
das em uma mesma seção. De acordô com o item 9.5.2.1 da norma, consideram-se 
como na mesma seção transversal as emendas que se superpõem ou cujas extremidades 
mais próximas estejam afastadas de menos de 20% do comprimento do trecho de tras- 
passe (Figura 5.11). Quando as barras têm diâmetros diferentes, o comprimento de 
traspasse deve ser calculado pela barra de maior diâmetro. ) 

A proporção máxima de barras tracionadas da armadura principal, emendadas por 
traspasse na mesma seção transversal do elemento estrutural, deve ser a indicada no 
Quadro 5.3 (Tabela.9.3 da ABNT NBR 6118:2014): A adoção de proporções maiores 
que as indicadas deve ser justificada quanto à integridade do concreto na transmissão 
dos esforços e da capacidade resistente da emenda, como um conjunto, diante da natu- 
reza das ações que a solicitem. 





FiguraS.11 Emendas supostas como na mesma seção transversal (Figura 9.3 da ABNT NBR 6118:2014). 
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Quadro 5.3 je máxima de barras tracionadas emendadas na mesma seção. 


Carrega 


E 
Alta aderência 
“Lisa 









Quando se tratar de armadura ecaniEnredente comprimida ou de distribuição, 
todas as barras podem ser egmendadas na meéma seção. 


5.4.2 COMPRIMENTO DE TRASPASSE DE BARRAS ISOLADAS 
a) Barras tracionadas (item 9.5.2.2 da ABNT NBR 6118:2014) 


* Quando a distância livre entre barras emendadas estiver compreendida entre O 
e 4- 4,0 comprimento do trecho de traspasse deve ser: 


to = E, Lam 2 cria (5.6) 


em que é, é o maior valor entre 0,3 a, * £, (£, dado pela equação 5.4), 15 4 e 200 
mm, €, é o coeficiente função da porcentagem de barras emendadas na mesma seção, 
conforme Quadro 5.4 (Tabela 9.4 da norma), e Eme: € dado pela equação 5.5. 


Quadro 5.4 Valores do coeficiente [e A 







Barras emendadas na 


o | 


mo 
IA 
ty 
[os] 
to 
197] 
Lad 
to 


mesma seção (%) 


* Quando a distância livre entre barras emendadas for maior que 4": 4, ao com- 
primento calculado no item anterior deve ser acrescida a distância livre entre 
barras emendadas. A armadura transversal na emenda deve ser justificada con- 
siderando o comportamento conjunto concreto-aço, atendendo ao estabelecido 
no item 9.5.2.4 da norma, que trata de armadura transversal nas emendas por 
traspasse (seção 5. 4. 3). 


b) Barras comprimidas (item 9.5,2.3 da ABNT NBR 6118:2014) t 
Quando as barras estiverem comprimidas, adota-se a seguinte expressão para cálculo 
do comprimento de traspasse: 
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em que Lg ma Fmioralscade 06: t de fequação 2.4), 155 4e200mm,e €,.. é dado 
pela equação 5.5. 


5.4.3 ARMADURA TRANSVERSAL NAS EMENDAS POR TRASPASSE EM BARRAS ISOLADAS 


a) Barras tracionadas da armadura principal (Figura 5.12) 

Quando 4 < 16 mm ou a proporção de barras emendadas. na mesma seção for menor 

que 25%, a armadura transversal deve satisfazer às condições dadas na seção 5.3.2.3 

sobre barras transversais na ancoragem (item 9.4.2.6 da ABNT NBR 6118:2014). 
Nos casos em que $ > 16 mm ou quando a proporção de barras emendadas na 

mesma seção for maior ou igual a 25%, a armadura transversal deve: 


* ser capaz de resistir a uma força igual à de uma barra emendada, considerando 
- os ramos paralelos ao plano da emenda; 
* ser constituída por barras fechadas se a distância entre as duas barras mais pró- 
“ ximas de duas emendas na mesma seção for menor que 10 - à (6 = diâmetro da 
barra emendada); 
* se concentrar nos terços extremos da emenda. 


pa EA 







Barras tracionadas 


Figura 5.12 Armadura transversal nas pp (Figura 9.4 da ABNT 'NBR 61118:2014). 


b) Barras comprimidas (Figura 5.12) 
Devem ser mantidos os critérios estabelecidos para o caso anterior, com pelo menos 
uma barra de armadura transversal posicionada 4 - 4 além das extremidades da emenda. 


c) Emendas de barras de armaduras secundárias * 
Nas emendas de barras de armaduras secundárias, a armadura transversal deve obede- 
cer ao estabelecido na seção 5.3.2.3 (itein 9.4.2.6 da ABNT NBR 6118:2014). 

Nas emendas de peças de concreto, camo estaca-bloco, bloco-pilar, vigas de sui- 
tentação-escada, pilar inferior-pilar superior etc., é necessário o emprego de emendas 
por traspasse, z fim de permitir a transmissão dos esforços de um elemento para outro. 
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Na Figura 5.13 indicam-se esquematicamente os casos citados, com os elementos a ser 
construídos desenhados em linha tracejada. 





Figura 5.13 Utilização de barras de “espera” na ligação de peças estruturais de concreto.' 


5.5 DESLOCAMENTO DO DIAGRAMA DE MOMENTOS FLETORES (DECALAGEM) 


Como visto, os comprimentos das barras da armaçura longitudinal em uma viga 
são determinados por meio das medidas efetuadas no diagrama .de momentos fletores 
(os valores a das figuras 5.2 e 5.3), às quais devem ser somados o comprimento de an- 
coragem da cada uma. É preciso lembrar, agora, que o estudo feito considerou apenas o 
caso de flexão simples e pura. Em uma viga de edificios há sempre o efeito do cisalha- 
mento, devido à à força cortante, e para levá-lo em conta é utilizado o modelo de treliça 
de Môrsch, desenvolvido no início do século XX. Neste capítulo, faz-se apenas uma 
introdução do modelo, que será discutido mais detalhadamente no capítulo seguinte, 
que trata do cálculo da armadura de cisalhamento em vigas. i 

Na análise do efeito da força cortante em vigas, parte-se de um modelo, que ser- 
virá de base para o cálculo, que represente a viga fissurada próxima da situação de 
colapso. Seja a viga da Figura 5.14a, que, segundo Môrsch, pode ser representada por - 
uma treliça, em que sé supõe que.o carregamento atuante corresponda ao estado limite 
de ruptura, no caso, por cisalhamento. 

No colapso, as fissuras na região próxima'ao apoio estão inclinadas em aproxi- 
madamente 45º (ver capítulo 6). Analisando esta região, pois o que interessa é o efeito 
do cisalhamento, e no apoio as forças cortantes são maiores, pode-se considerar que 
o concreto integro entre duas fissuras inclinadas (biela comprimida de concreto) seja 
representado pelas diagonais da treliça, com inclinação de 45º, a região de concreto 
comprimida na parte superior da viga (acima da linha neutra) é representada pelo banzo 
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superior horizontal; a armadura longitudinal tracionada é representada pelo banzo infe- 
rior, e os montantes (verticais) representam o efeito dos estribos (Figura 5.14b). 


Região comprimida - 





o VVVVITA, 





a) Viga com armaduras e fissuras b) Treliça de Morsch €) Treliça seccionada em SS 
Figura 5.14 Modelo de treliça de Môrsch em uma viga simplesmente apoiada. 


Seccionando a treliça de Mórsch em uma seção SS (Figura 5.140), e fazendo o 
equilíbrio de momentos em torno do ponto K, chega-se a: 


Fz=Ra-P,-(a,+a)-P,'a, 


Verifica-se que a parcela da direita (R -a - P, * 1" - P,* a) é numerica- 
mente igual ao valor do momento fletor de edlculo M, e pois a situação é próxima ao 
colapso, atuando na seção que contém o ponto K. Assim, como a força na armadura é a 
área de aço A, multiplicada pela sua resistência de cálculo à tração (f a)» resulta: k 





F-z=M, > (f,:A)z=M, >A, = M 

iai Z fa ; 
que é a mesma expressão obtida quando se calculou a armadura de flexão (equação 
3.24, capítulo 3). A diferença é que, naquela situação, M, atuava na seção que continha 
o ponto J (onde atua F), que está defasada da seção que contém o ponto K da distância 
a;; como M, atuante na seção do ponto J é menor que M, na seção do ponto K, a área 
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da armadura obtida é menor que a necessária. Em outras palavras, i isso significa que à 
área A, da armadura (no capítulo 3) foi calculada com F, que atua em J, quando deveria 
ter ido calculada com F, atuante na seção que contém o ponto K, em que é maior. 

Uma maneira de considerar esse fato é trasladar o diagrama de momentos fletores 
de certa distância a, na direção mais desfavorável, como indicado-pelas curvas traceja- 
das na Figura 5.15. Dessa maneira, os comprimentos a das barras seriam tirados deste 
novo diagrama. Para simplificar, pode-se usar o diagrama normal e acrescentar aos 

. valores de a, além do comprimento de ancoragem f,, o valor de a,. . 





Figura 5.15. Viga contínua com carga distribuída e diagrama de momento deslocado. 


Percebe-se que o cálculo da armadura transversal é básico para estabelecer o 
valor do deslocamento do diagrama de momentos fletores. Segundo a ABNT NBRy 
6118:2014, item 17.4.1, o cálculo da armadura transversal é baseado no modelo de 
treliça de banzos paralelos, com uma parcela (V.) da força cortante absorvida por me- 
canismos resistentes complementares. São possíveis dois modelos de cálculo, que serão 
vistos em detalhes no capjtulo 6: 


Modelo I: admite que as diagonais de compressão (bielas comprimidas) têm inclinação 
8 = 45º em relação ao eixo longitudinal da peça, e que V tem valor constante, indepen- 
dentemente de V., (força cortante solicitante de cálculo); 


Modelo II: admite que as diagonais de compressão têm inclinação 6 diese de 45º, 
arbitrada livremente no intervalo 30º s 6 < 45º, nesse caso, a parcela V, é considerada 
com valores menores, sofrendo redução com o aumento V,.. 


5.5.1 DESLOCAMENTO (DECALAGEM) DO DIAGRAMA DE MOMENTOS FLETORES DE 
ACORDO COM-O MODELO |" 

Quando a armadura longitudinal de tração for determinada por meio o do equili- 
brio de esforços na seção normal ao eixo do elemento estrutural, podem-se substituir 
os efeitos provocados pela fissuração oblíqua pelo deslocamento do diagrama de força 
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no banzo sido (ou do diagrama de momentos Heroes, parado ao eixo da peça, 
dado por (item 17.4.2.2c da norma): 


V. 
q=d- FERE A ed sd (5.8) 


e 


em que: 


a, = dpara |Voul S IV]; 
a,2 0,5 * d, no caso geral; 
a, > 0,2: d, para estribos inclinados a 45º, 
- ângulo de inclinação da armadura transversal em relação ao eixo Re 
qa da peça, podendo-se tomar 45º < a s 90º; 
Vos ma — força cortante de cálculo na seção mais solicitada; 


Sd.emda 
V, — parcela da força cortante absorvida por mecanismos adicionais ao de treliça. 


Pal PRA V. da força cortante, no caso de flexão simples, sendo bieda largura 
c a altura útil da seção, e f,, a resistência de cálculo à tração do concreto, é dada por: 


-V=06-E,b,d (5.9) 
f 0,7, a 
em que f,, erstat olhem OTASi (0, 15-f%”, com f, em MPa. 
Te Y. tá 


No caso da utilização de estribos verticais e, portanto, a = 0, resulta para a,: 


=d Err sd (5.10) 


Ainda neste mesmo item (17.4.2.2c), a norma admite que a decalagem do diagra- 
ma de força no banzo tracionado pode também ser obtida simplesmente empregando 
a força de tração, em cada seção, dada pela expressão 5.11: 


Fi [a +] Vy |(cot8 - cota)» djem q Mesma (5.11) 


em que: 


Ma, mas É O momento fletor de cálculo máximo nd trecho em análise, . 
a é o ângulo de inclinação da armadurá transversal em relação 20 eixo longitu- 
dinal da peça; 
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0=45º ta o das diagonais de compressão em relação ao eixo longitu- 
dinal da péça. 


5.5.2 DESLOCAMENTO (DECALAGEM) DO DIAGRAMA DE MOMENTOS FLETORES DE 
ACORDO COM O MODELO Il 

O deslocamento do diagrama de momentos fletores, de acordo com o modelo II 
mantidas as mesmas condições estabelecidas para o modelo 1, será (item 17.4.2.3c da 
norma): 

0,5-d(casógeral) 
=0,5-d-(cot8-cota)> 0,2-destios inclinados aa) (5.12) 

em que 6 é a inclinação das diagonais de compressão (bielas), variando entre 30º e 45º, 

Considerando novamente Emtribos verticais, resulta para a: 


a,=0,5-d:cord>0,5:d (5.13) 


Também no modelo II permanece válida a alternativa para a obtenção da força de 
tração dada pela expressão 5.11. 


5.6 ANCORAGEM DA ARMADURA DE TRAÇÃO JUNTO AOS APOIOS 


Quando o diagrama de momentos deslocado, em seu ramo positivo, atingir o 
apoio, torna-se necessário ancorar a biela de concreto na região inferior da viga. Na par- 
te superior, o concreto comprimido é responsável pela ancoragem. As recomendações a 
respeito de armadura de tração nas seções de apoio e sua ancoragem são apresentadas 
nos itens 18.3.2.4 e 18.3.2.4.1 da ABNT NBR 6118:2014. Os esforços de tração, junto 

, aos apoios de vigas simples ou contínuas, devem ser resistidos por armaduras longitu- 
dinais que satisfaçam a mais severa das seguintes condições: 


a) Para momentos positivos, as armaduras obtidas por meio do dimensionamento da 
seção; 

b) Em apoios extremos, para garantir a ancoragem da diagonal de ii arma- 
duras capazes pe resistir a uma força de tração dada por: 


Re VN O (514 


em que V, é a força cortante no apoio, N, é uma força de tração eventualmente existen- 
teca, é o valor do deslocamento do diagrama de momentos fletores. 
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c) Em apoios extremos e intermediários, por prolongamento de uma parte da armadura 
de tração do vão (A, |), correspondente ao máximo momento positivo do tramo 


(M ), de modo que: 





E Au ee “ se M pu, for nulo ou negativo e de valor absoluto < 0,5 - M,, 





“A tt se Mio o for negativo e de valor absoluto >20,5-M,, 


s apoio 7 
Na ancoragem da'armadura de tração no apoio, quando se tratar de apoio extremo 
com momento positivo (caso a), deverão ser obedecidos os critérios usuais de detalha- 
mento, já discutidos. Para as situações de apoios extremos com momentos negativos ou 
- nulos (casos & e c), as.barras dessas armaduras deverão ser ancoradas a partir da face do 
apoio, com comprimentos iguais ou ERSRHS ao maior dos seguintes valores: 
E conforme a equação 5.5; 
* (r+5,5:0),emqueréo raio de curvatura interno do gancho e 4 o diâmetro da 
barra; 
* 60mm. 


Quando houver cobrimento da barra no trecho do gancho, medido normalmente 
ao plano do gancho, de pelo menos 70 mm, e as ações acidentais não ocorrerem com 
grande frequência com seu valor máximo, o primeiro dos três valores anteriores pode 
ser desconsiderado, prevalecendo as duas condições restantes. 

Quando se tratar de apoios intermediários, nas situações 4 e c, o comprimento 
de ancoragem pode ser igual a 10 - 4, desde que não haja nenhuma possibilidade da 
ocorrência de momentos positivos nessa região provocados por situações imprevistas, 
particularmente por efeitos de vento e eventuais recalques. Quando essa possibilidade 
existir, as barras deverão ser continuas ou emendadas sobre o apoio. 


5,7 ENGASTAMENTO VIGA-PILAR 


Uma vez garantida a ancoragem da biela junto aos apoios, deve-se levar em conta, 
principalmente nos apoios extremos, a solidariedade des pilares com a viga (rigidez 
da ligação, que permite a transmissão parcial de momentos). De maneira aproximada, 
segundo o item 14:6.6.1 da ABNT NBR 6118:2014, para considerar a influência dos 
pilares nas vigas deve ser admitido, nos apoios extremos, momento fletor (M viga) 
dado por: 


Le +ro € 
EM (5.15) 


ERAS Ef E o 
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em que: 


Tao Tap? e é a rigidez de cada elemento i no nó em foco (pilar inferior, superior 
e viga); Ee E . 


L 
r= E sendo 1, a inércia do elemento e £, conforme a Figura 5.16; 


Ma é o momento de engastamento perfeito na ligação viga-pilar. 





Figura 5.16 Aproximação dos valores de £, em apoios extremos (Figura 14.8 da ABNT NBR 
6118:2014). 


O momento existente na ligação viga-pilar de extremidade deve ser resistido por 
uma armadura, como, por exemplo, a indicada na Figura 5.17. 


Vista lateral - ligação viga-pilar de extremidade 
Armadura para resistir ao esforço na ligação viga-pilar 








ma de momento fletor 
Viga 


Figura 5.17 «Armadura para resistir ao momento negativo nas ligações viga-pilas de extremidade. 
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5.8 FUROS E ABERTURAS EM VIGAS 


A ABNT NBR 6118:2014 (item 21.3) permite a existência de furos, aberturas e 
canalizações embutidas em peças estruturais de concreto armado, desde que sejam veri- 
ficados os seus efeitos na resistência e na deformação, e que não ultrapassem os limites ' 
exigidos, dados no item 13.2.5. No caso de aberturas em vigas, pilares-parede, vigas- 
-parede e lajes, elas devem ser calculadas e detalhadas levando em conta as perturbações 
das tensões que se concentram em torno das mesmas. 

Toda abertura em estruturas de concreto deve ser analisada: de tal forma que a 
armadura calculada equilibre os esforços de tração que se desenvolvem nessas regiões. 
Devem ser previstas, também, armaduras complementares dispostas no contorno e nos 
cantos das aberturas. 

Os limites para as dimensões de furos e abérturas constam na seção 13 da norma, e 
serão vistos na sequência. Caso esses limites não sejam atendidos, a verificação estrutaral 
pode ser feita pelo Método de Bielas e Tirantes, conforme a seção 22 da mesma norma. 


5.8.1 FUROS QUE ATRÁVESSAM AS VIGAS NA DIREÇÃO DE SUA LARGURA 

Nas situações em que os furos atravessam as vigas na direção de sua largura, con- 
forme o item 13.2.5.1 da norma, a distância de um furo à face mais próxima da viga 
deve ser, no mínimo, igual a 5 cm e duas vezés o cobrimento previsto para essa face. À 
seção remanescente nessa região, descontada a área ocupada pelo furo, deve ser capaz 
de resistir aos esforços previstos no cálculo, além de permitir uma boa concretagem. 
Às verificações de resistência e deformação podem ser dispensadas quando ocorrerem, 
simultaneamente, as seguintes situações, sendo h a altura da.viga: 


a) Abertura em zona de tração e a uma distância da face do apoio de, no mínimo, 2 - h; 
b) Dimensão da abertura de, no máximo, 12 cm e h/3; 

c) Distância entre faces de aberturas, num mesmo tramo, de, no mínimo, 2 * h; 

d) Cobrimentos suficientes e não seccionamento das armaduras. 


5:8.2 Furos QUE ATRAVESSAM AS VIGAS NA DIREÇÃO DA ALTURA 
Nas situações em que os furos atravessam as vigas na “direção da altura, a ABNT 
NBR 6118:2014, item 21.3.3, prescreve: . 


* “Às aberturas, como furos para passagem de dbiação vertical nas edificações . 
(Figura 5.18) não devem ter diâmetros pç a 1/3 da largura dessas vigas 
nas regiões desses furos; 

* Deve ser verificada a redução da capacidade portante ao cisalhamento e à flexão 
na região da abertura; 

* A distância de um furo à face mais próxima da viga deve ser, no mínimo, igual 
a 5 cm e duas vezes o cobrimento previsto nessa face; a largura remanescente 
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nessa região deverá ser capaz de resistir aos esforços previstos no cálculo, além 
de permitir uma boa concretagem; 

* No caso de ser necessário um conjunto de furos, eles devem estar alinhados, e a 

. distância entre suas faces deve ser de, no mínimo, 5 cm ou o diâmetro do furo 

e cada intervalo deve conter pelo menos um estribo; 

* No caso de peças submetidas à torção, esses limites devem ser ajustados de 
forma a permitir um funcionamento adequado. 







Furo de diâmetro ' 


Malor que 5 em e duas 
vezes o cobrimento 


E si 5.18 Abertura vertical em vigas (Figura 2 21.5 da ABNT NBR 6118:2014). 


- 5.8.3 CANALIZAÇÕES E! EMBUTIDAS 

Canalizações embutidas são as que produzem aberturas segundo o eixo longitu- 
dinal de elementos lineares e são contidas em elementos de superficie ou imersas no 
interior de elementos de volume. Não são permitidas nos seguintes casos (item 13.2.6 


da ABNT NBR 6118:2014): 


a) Canalizações sem isolamento adequado ou verificação especial quando destinadas à 
passagem de fluidos com temperatura que se afaste de mais de 15 *C da temperatura 
ambiente; . 

b) Canalizações destinadas a suportar pressões internas de mais de 0,3 MPa. 

c) Canalizações embutidas em pilares de concreto, quer imersas no material ou em 
espaços vazios internos ão elemento estrutural, sem a existência de aberturas para 
drenagem. 


ExempLo 4 (ROTEIRO PARA DETALHAMENTO) 


Detalhar a armadura longitudinal da viga V101, da estrutura indicada na planta de 
fórmas da Figura 5.19, e esquematizada na Figura 5.20 (o vão da viga V101 foi tomado 
de eixo a eixo das vigas extremas), cujas seções transversais mais solicitadas (momentos 
positivo e negativo) foram detalhadas no exemplo 1 do capitulo 4. 

"Dados (alguns determinados no exemplo 1 do capítulo 4): 





f, = 20 MPa; CASO; cobrimento de 3 cm; pilares com 40 cm:x 25 cm; 

altura das vigas: h = 0,90 m e altura útil d = 0,80 m; 

largura das vigas b, = 0,25 m; 

altura das paredes igual a 3,0 m, resultando para distância entre-eixos das vigas 
(admitindo múltiplos pavimentos) o valor de 3,90 m; 

carga na viga: p = 51,1 kN/m; 

momento no apoio: M., = 408,8 kNm; 

armadura negativa (apoio): necessária À, = 20,05 cm? existente após o detalha- 
mento À, = 20 cm? (16 é 12,5 mm); 

máximo momento positivo no tramo: M = 230 kNm; 

armadura positiva (tramo): necessária A, = 10,18 cm, existente após o detalha- 
mento À, = 10,0 cm? (8 4 12,5 mm). 


e dia ii 


Figura 5.20 Esquema estrutural da viga V101. 
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O exemplo será resolvido a partir do esquema estrutural da viga V101 (Figura 
5.20) e das armaduras de flexão nas seções mais solicitadas que foram obtidas no exem- 
. plo do capítulo 4. A seguir, estão indicados sequencialmente todos os procedimentos 
que devem ser usados para se obter o detalhamento da armadura longitudinal da viga. 


a) Determinação (desenho) do diagrama de momentos fletores (no caso para meia viga) 

O desenho do diagrama de momentos (no caso, uma única parábola, pela existên- 

cia apenas de carga constante 'e uniformemente distribuída) deve ser feito em escala 

para que possam ser obtidos graficamente os comprimentos das barras. Será usado, por 
“ exemplo, escala horizontal 1:50 (o comprimento entre apoios será 800 cm/50 = 16 cm) 

e escala vertical 1 cm = 50 kNm. Para o traçado do diagrama da Figura 5.21 (que aqui, 

por motivo de espaço, talvez não corresponda à: escala adotada), devem ser observadas 
- as-seguintes etapas: 


* Marcar o valor do momento negativo no apoio M- -408, 8 kN m (8,176 cm na 
escala usada), acima do eixo de referência da viga, obtendo.o ponto D; 

* Traçar a linha de fecho (ou fechamento), ou seja, um segmento de reta que une 
os momentos no primeiro apoio (igual a zero) e no segundo (-408,8 kNm), ob- 
tendo o segmento AD; essa linha seria o diagrama de momentos fletores sc não 
houvesse a presença de carga distribuída, ou seja, sc o momento fosse resultado 
de uma carga concentrada atuando no outro vão; 

* Marcar o momento que corresponde ao efeito da carga distribuida (parábola); 
no centro do trecho, a partir da linha de fechamento, marca-se p - 2/8 = 51,1 

* 82/8 = 408,8 kN m (para baixo), na escala, o equivalente a 8,176 cm; obtém-se 
o segmento EF, sendo F um ponto de passagem do diagrama de momentos 
“ fietores; 

* Marcar o ponto G, encontro das tangentes extremas ou extemas ao diagrama 

de momentos fletores no trecho; basta acrescentar na vertical, a partir de F,o 

valor 408,8 kN.m na escala correspondente (8,176 cm); 

Traçar as tangentes externas, unindo os pontos Aa Ge Da G; 

* Dividir cada segmento das tangentes (AG e DG) em partes iguais (na Figura 
5.21, dividiu-se cada trecho em 8 partes iguais); 

* Unir por retas cada um dos pontos (assinalados na Figura 5.21 com circula) 
em que ficaram divididas às tangentes externãs (o primeiro ponto da tangente 
AG com o último da tangente DG, segundo com penúltimo, e assim sucessiva- 

. mente); os segmentos obtidos Fepasa tangentes intemnas ao diagrama de 

momentos fletores; . 

Traçar uma curya que seja tangente aos segmentos obtidos no passo anterior, a 

curva obtida (parábola) representa o diagrama de momentos fletores no trecho; 
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“0 momento positivo máximo poderá ser obtido em escala, valendo no caso 
aproximadamente 230 kNm (equivalente a 4,6 cm na escala). 





Mus, * 408,8 kNm 


= 230 kN.m 


Figura 5.21 Traçado do diagrama de momentos fletores (metade da viga). 
e À 


.b) Determinação dos comprimentos iniciais das barras da armadura Jongitudinal - 
As barras da armadura longitudinal, como já dito, terão seus comprimentos iniciais 
medidos diretamente do diagrama de momentos fletores (Figura 5.22), e a esses valores 
deverão ser acrescidos os comprimentos de ancoragem e de deslocamento do diagrama; 
os principais passos a observar são: 


* Dividem-se as ordenadas dos momentos máximos (tramo e apoio) em número 
de partes iguais ao número de barras necessárias (ou metade, um terço etc.); no 
exercício, as divisões serão feitas pelo número de barras, ou seja, o momento 

. negativo será dividido em dezesseis partes e o positivo em oito; 

* Traçam-se retas paralelas ao eixo da viga, pelos pontos em.que se dividiram os 
inomentos, até encontrar o diagrama, obtendo os valores dos comprimentos 
iniciais a de cada barra, de acordo com a escala; . & 

Ê Optou-se por fazer cada duas barras com q "mesmo comprimento a fim de. 
simplificar, principalmente, a execução; dessa maneira, as duas primeiras barras 
serão chamadas de N1 e terão o comprimento da maior, e assim por diante; 
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“Serão estendidas, ao longo de toda a viga (apoio extremo a apoio extremo), 


quatro barras da armadura positiva (N10), conforme definido no item f1); duas 
servirão como porta-estribos; . 


“Serão levadas duas barras da armadura negativa até aos apoios extremos, que 


servirão de porta-estribos (poderia ser adotado um diâmetro menor no trecho 

de momentos positivos); 

As barras que se prolongam até aos apoios deverão ser emendadas, pois a viga 

tem comprimento de 16,m, maior que o das barras comerciais (normalmente 

12 m); as da armadura negativa serão emendadas na região do tramo, onde são 

comprimidas, resultando em duas barras que se complementam, denominadas 

N$8 e N9, as da armadura positiva serão emendadas na região do apoio central, 

onde também são comprimidas, e cada parte terá o mesmo comprimento, ten- 

do portanto a mesma denominação (N10); i 

Ao comprimento initial-das barras deverão ser acrescidos, em cada extremidade - 
da mesma, o comprimento ge ancoragem (4) «o pelerente ao deslocamento do 
diagrama (a); 

As barras N11 da armadura positiva, devido à posição no diagrama e pela ne- 

cessidade de se acrescentar a, e £,, também chegarão aos apoios extremos, mas 

não átingirão o apoio intermediário (central); ' 

Finalmente, é importante ressaltar que a Figura 5.22 se refere à meia viga, e e, 
portanto, os comprimentos das barras da armadura negativa medidos no dia- 

grama deverão ter seus valores dobrados, e as barras da armadura positiva deve- 

rão ter suas quantidades dobradas devido à existência do segundo tramo. 


M a a 408,8 kN:m 


= 230kNm 


M a 





Figura 5.22 Comprimentos iniciais das barras. 


c) Determinação do deslocamento do diagrama de momentos fletores: cálculo de a, 
O cálculo do deslocamento a, será determinado a partir do maior valor da força cortan- 
te na viga, que se dará no apoio À ou no apoio B (Figura 5.23). 


a - SUIS 4088. 159,34 V. Sus, “088 . ass su 


408.8 kN-m 


aii 51,1 kNim TT 





Figura $.23 Força cortante nos apoios externo e central (meia viga). 


* cortante máxima (apoio): V | = 255,5 kN 
. V.= 0,6: fab, d=0,6: 1105 - 0,25 - 0,80 = 132,6kN 
E 0,7- É 2/3 
its Sides 97058 0) 15-20”? =0,15-7,37 = 1,105MPa = 


= 1105 kN/m? 
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V, 1,4-255,5 
“a=dj-——-dm  l|=d-—-— DDD =q0 
e E cs] 2:(1,4-255,5-132,6) 7? d : 


* a,=0,795:d=0,795-0,80=0,636m>0,5-d=a,=0,636m «63,5 cm 


d) Comprimento de ancoragem reto básico 4, 

O' comprimento de ancoragem reto básico RA ), portanto sem a utilização de gancho, 
para uma barra de 4 12,5 mm, aço CASO e f. = 20 MPa, considerando situação de 
boa aderência, foi calculado no exemplo 1,e com gancho foi calculado no exemplo 2, 
resultando nos seguintes valores: 


. * Comprimento de ancoragem reto básico: €, = 54,65 cm = 54,50 cm; 
* Comprimento de ancoragem com ganchos: £, =0,7: 54,50 = 38,20 cm. 


bu ncho 


e) Comprimento a acrescentar em cada extremidade das barras 

Em cada extremidade das barras, ao valor do comprimento a medido no diagrama de 
momentos fletores devem ser acrescentados os valores de ajede?, (a,+£,=a,), quando 
possível (é preciso verificar se, âo somar esses valores, a extremidade da barra não fica 


fora da peça): 


* barras sem ganchos: a, = 63,5 + 54,50 = 118 cm; 
* barras com ganchos: a, = 63,5:+ 38,2 = 101,7 = 102 cm. 


f) Ancoragem da armadura junto aos apoios 

* É necessário verificar se as barras que chegam aos apoios extremos estão adequada- 
mente ancoradas, ou, por outro lado, pode-se calcular quantas barras devem chegar ao 
apoio e verificar quantas existem. Assim, os esforços de tração, junto aos apoios de vigas 
simples ou contínuas, devem ser resistidos por armaduras longitudinais que satisfaçam a 


mais severa das seguintes condições, dadas pela ABNT NBR 6118:2014 (ver seção 5.6): 
f1) Armadura necessária para ancoragem da diagonal de compressão 


Força necessária para ancorar a diagonal de compressão em apoios extremos (equação 
5.14): 


. R ivan, 1,4-153,3=170,4kN 


em que V, é a força cortante no apoio, igual a 153,3 kN (considerando o centro do 
pilar), N, = O (não existe força de tração) e a, = 63,5 cm. 
Armadura necessária para resistir a R,: 


as GIULIA E ELG GUI PETI VT CIUULATS UZUTO UE LUTO di ITR 
a: . E) 


if REA us gs md 54412 min 


me fa SO/115 


O detalhamento da armadura (Figura 5.22) resultou em duas posições de barras 
chegando próximas à face externa do apoio (4N10 e 2N11), com área de 6 - 1,25 = 7,5 
em), maior que a necessária calculada em 3,92 cm?, e, portanto, por este critério não há 
problema de ancoragem no apoio extremo. 


£2) Quantidade mínima de armadura imposta pela ABNT NBR 6118:2014 
Em apoios extremos e intermediários, uia parte da armadura de tração do vão, corres- 
pondente ao máximo momento positivo do tramo, deve ser estendida até aos apoios: 


* apoios extremos (momento nulo); 


a : 
ia ss e sudo 8- al 23,33cm” > 3412,5mm (pelo critério anterior, são ne- 


cessárias quat;o barras); 


* apoio intermediário (momento negativo), com IM quiel > 0,5: My (M uia = 








408,8 kNm, e M,. = 230,0 kNm): : 
A 
A pd > BA o 22,50cm! =>.2412,5mm 
ras 4 4 


Serão estendidas quatro barras da armadura positiva q 12,5 mm) ao longo de 
toda a viga. 


£3) Comprimento de ancoragem das barras no apoio 
Apoios extremos . : 

Na ancoragem da armadura de tração nos apoios extremos com momentos ne- 
gativos ou nulos, as barras dessas armaduras, no caso com ganchos semicirculares (r = 
2,5 * 4, raio de curvatura interno do gancho de uma barra de diâmetro 6), deverão ser 
ancoradas a partir da fate do apoio, com comprimentos iguais ou superiores ao maior 
dos seguintes valores (a área necessária calculada é 3,92 cm, e existem 6 barras, com 
um total de 7,5 em?): ” : 





A 
* Cras 0,74, -—EE =0,7- 54, 50.232 79 = 20/00 m26 
Aa 7,50 
0,3-4, =0,3-54,50 =16,35cm 
Leia 2110-4=10-1,25.=12,50cm = a = 20,00m; 
100 mm = 10,00cm : 
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o (r+55- 0)=2,5- 6*55 pe =80-4= 8,0: 1,25 = 10,00 cm; 
* 60 mm, ou 6 cm. 


Portanto, as barras deverão ser ancoradas com o comprimento de 20,0 cm a partir 

da face do apoio. Como o apoio tem comprimento de 40,0 cm, e está sendo respeitado 

um cobrimento de 3,0 cm, as barras têm, a partir da face, 37,0 cm, sem contar os gan- 
chos, comprimento maior que o necessário para atender a este critério. 


Apoio interimediário . 

Quando se tratar de apoio intermediário em que não haja possibilidade da ocor- 
rência de momentos positivos,o comprimento de ancoragem pode ser igual a 10 - 4, no 
caso 12,5 em, o que está respeitado, visto que o pilar interno tem 40 cm na direção da 
viga; entretanto, como quatro barras se-estenderão ao longo da viga, esse critério está 
automaticamente atendido. 


g) Cálculo do comprimento das emendas por traspasse N 

As barras que se estendem ao longo de todo o comprimento da viga (porta-estribos) 
deverão ser emendadas, pois o comprimento total da viga é maior que o comprimento 
comercial das barras. Se possível, as emendas devem ocorrer em trechos em que elas 
estejam comprimidas, pois assim todas podem ocorrer na mesma seção. 

Nesta siruação estão as barras N8 e N9 da armadura negativa (como cada trecho 
tem comprimento diferente, a identificação é distinta), emendadas propositadamente 
na região em que funcionam como porta-estribos (região comprimida, onde não tém 
função resistente); situação, similar ocorre com as barras N10 da armadura positiva, 
emendadas junto ao apoio central (cada trecho tem comprimento igual e a mesma 
identificação). 

Desta maneira, o comprimento de traspasse é igual a /,, dbsdscendo a: 

OR ARE é 


(a bynec Qmin 
Admitindo, a favor da segurança, que À, = À E (O “(Dt ai deve ser o maior 
valor entre 15 - $ (15 - 1,25 = 18,75 cm) e 200 mm (20,0 cm). Assim, o comprimento 
do traspasse será igual ao comprimento de ancoragem, que atende aos valores mínimos: 


fc = 8,=54,5 em 


h) Momento na ligação da viga côm o pilar extremo e armadura necessária 
Admitindo que a viga (25 x 90 cm) seja de um edifício de múltiplos pavimentos, e que 
em suas extremidades existam pilares (25 x 40 cm) inferior e superior (Figura 5.24), - 
deve ser considerado, quando não for realizado o cálculo exato da influência da solida- 
riedade dos pilares com a viga, um momento dado por: 


LOU — CANUIU E VELASCO CE estruturas USUAIS Ge concreto armado 


20 em 





3 à 4.40 cm . i : 40m ) 
Figura 5.24 Ligação da viga com os pilares superior e inferior.. 

+r 
MO -ofull Mm 


emma eng 
Las + lp * ip 


Mar = E ÓBIO om 5..0,419.272,5=114,2kNm | 
“P 2-6,84-:10“ +19,0-10 
em que: 
* momento de engastamento perfeito na extremidade da viga (p = 5 11 kN/m e 
- tramo com £ = 8,0 me 


M «PE SIE (op 5kNm 
12 


* rigidez de cada elemento, admitindo para £, dos pilares inferior e superior a 
metade da distância entre os eixos das vigas (3,90 m/2), sendo o vão do tramo 
igual a 8,0 m: 


Na ligação, para resistir a esse momento, deve ser colócada uma armadura (Figura 


5.25) calculada com d = 80 cm, b, = 25 em, f.; = 20 MPa e aço CASO: 


M, 1,4-114,2 : 
=— 4 =. 2 O <0,07. 
b,-disf, 0,25-0,8".20000/1,4 


KMD = 0,07 > Quadro 3.1 KZ = 0,9570 > €, = 1,00% 
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M, 1,4-114,2 
E E neo 00 
A xza. Es - 0,9570-0,8-50/1,15 em” = 4412,5mm 


O comprimento total da barra, detalhadã na Figura 5.27 (barras N15), foi 
determinado a partir das parcelas relacionadas a seguir: 


* : Comprimento da curva: segundo o item 18.2.2 da ABNT NBR 6118:2014, 
o diâmetro interno da curvatura de barras dobradas, de CAS0,-não deve ser 
menor que 15 - 4, resultando: 


.m Dn: (15. d+0) n:16- 1,25 
4 


* Comprimenta até o ponto de momento nulo: como não se conhece o diagrama 
de momentos na ligação, foi tornado como base o momento negativo no apoio 
(408,8 KNm) e feita-uma relação linear com o momento de 114,2 kNm (veja 
Figura 5.21): 

114,2:200 


E roy E momtcammem E 56€M 
cmo 408,8 


* Comprimento após o pohto de momento nulo: foi acrescentado o valor de 118 
cm, correspondente à ancoragem mais o deslocamento do diagrama. 

* Comprimento reto no pilar: foi tomado, após a curva, o valor de E cm, corres- 
pondente ao tomprimento de ancoragem. 

« Comprimento total: £ = 16 + 56 + 118 +55 = 245 cm 





Figura 5.25 Armadura para combater o momento na viga na ligação com os pilares. 
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i) Comprimento das barras da armadura longitudinal de tração 

Para a determinação do comprimento final de cada barra, é necessário o valor medido 
no diagrama (a), o comprimento de ancoragem mais o valor do deslocamento do dia- 
grama (a, = 63,5 + 54,50 = 118 cm), o comprimento dos ganchos semicirculares (£, = 
14 cm, exemplo 3) para as barras que forem levadas até aos apoios extremos e o com- 
primento da emenda por traspasse (4, = 54,5 an); o cobrimento empregado é 3,0 cm. 
Cabe destacar que duas barras da armadura negativa (2N8 e 2N9, que se complemen- 
tam) se estendem de apoio extremo a apoio extremo, e o mesmo acontece com quatro 
barras da armadura positiva (4N10, emendadas no meio da viga). À armadura de cisa- 
lhamento está calculada no capítulo 6. Os detalhes estão nas figuras 5.26, 5.27 e 5.29: 


Barras da armadura negativa 


- Ni(2barras):t=2-22,5+2-118- 281 cm 

- N2(2barras):(=2:40+2-118=316 em 

* N3(2barras):/=2-65+2-118=366cm 

- N4(2barras):£=2:90+2-118=416cm 

* N5(2barras):Z=2:115+2-118=466cm 

* -N6 (2 barras): £=2:140+2-118=516cm 

- N7(2barras):t=2-160+2-118=556cm 

* N$ (2 barras, do apoio esquerdo até a emenda com a N9): £ = 1200 cm 


Seção da viga, a partir do apoio externo esquerdo, em que termina a barra de 1200 
cm: 1200 - 14+3 + 4,4= 1193,4cm. 
Distância dessa seção ao extremo direito da viga: 1640 - 1193, 4 = 446,6 tm. 


* N9 (2 barras, até o apoio direito, complementando a'N8): 


l = 446,6-3-4,4+ 14 + 54,5 = 508 cm (Figura 5.26) 
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: 2N8012.5-1200 : 
10 4190 1 2N9012,5-508 





B 
1640 
10 4N10012,5-854 
' 844 4N10012.5-854 Dio 


. Ba 
Figura 5.26 Determinação do comprimento das barras N8, N9 e N10 (em). 


Barras da armadura positiva 


* N10 (4 barras, do centro ao apoio externo, em cada tramo, com um total de 8 
barras): “ 


( = 1640/2-3- 4,4 + 14 + 54,5/2 = 854 cm (Figura. 5.26) 


* Ni (2 barras em cada tramo, chegando uma extremidade ao apoio externo, 
sendo a = 425 cm e a distância do diagrama ao centro do pilar igual a 90 cm): 


1=425+90+20-3-4,4+ 14+ 118 =660cm 
* N12 (2 barras em cada tramo, não chegando aos apoios): 
(= 300 + 2- 118 = 536 cm 


j) Armadura de pele (detalhes no exemplo 1 do capítulo 4 e nas figuras 5.27 e 5.29) 
Seção do tramo (barra do centro do apoio até 118 cm após o ponto de momento nulo): 


* N1374 6,3 a cada 9,0 cm, por face (2'tramos, 2-2: 7 = 28 baçras): £ = 600 + 
118 = 718 em 


Seção do appio (barra com 118 cm em cada extremidade após os pontos de mo- 
mento nulo): 


* N1474 6,34 cada 5,5 cm, por face (2: 7 = - 14 barras): (= 2-200+2-118 = 
636 em 
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2N1-412,5 (281) | 
2N2- 412.5 (316) 
2N3- 412.5 (368) 


2N4- 412,5 (416) 





2N5- 412.5 (466) 
2N6- 412.5 (516) 








2N7- 412,5 (556) 
: 54,5 : 
2N8- 612.5 (1200) . 2N9- 412.5 (508) 
(1184) 2x7N14-46,3(636) (496) 
mm ETNIA 06 (636) 


4N15- 412.5 (245) 4NI5-q12.5 (245 
16 a reB rejÃ giês( Y 





55 


seot= 8 180'- Ago — 580 
- 24N16- 46,30/25 | 11 | 24N16- 06.3025 
2x(1N17B6.30/17,5 


2x11N1706,30/17.5 


545 : 
"4N1O- 412.5 (854) ES smo-qi2s (esa) 











É (844) : (844) 

ip QN g125 (660) 2N11-9125 S: 
E (650) (650) 
 QNI2-012,5 (536) o QNI2-4125 : 
N 42em à 
1 2x7N13- 66,3 (718) 2x7N13- 06,3 ? 


Figura 5.27 Armadura longitudinal 20 longo da viga e estribos (medidas em cm). 


k) Armadura transversal — estribos (calculada no capítulo 6 e indicada na Figura 5.28) 
O comprimento dos estribos é calculado somando-se ao comprimento reto três curvas 
(90º) e dois ganchos retos, com cobrimento de 3,0 cm e 4, = 6,3 mm; para estribos com 
diâmetro menor que 10 mm, o diâmetro do pino de dobramento é 3 - 4, e a ponta de 
ganchos retos é 10 : 4. . 


Estribos simples: 
Comprimento reto dos estribos simples para a viga « com seção 25 x 90 cm (Figura 
5.28): 


Ler to 8(256)=2:(90-2:3)+2-(25-2:3)-8-2,5-0,63=195em 


reto 


Comprimento de uma curva 
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Comprimento do gancho reto: 


n:(3-4,+06,) 
4 


O sem = 10-4,(ptareta) + =10-4,+7-4, =8em 


Comprimento total de um estribo simples: 


Cia E Uaa 43º Lam 42 as = 195 +3-2+2:8=217 Cm 


150 . 150 








% 
Q 
1Q 


27277772) 2272272727Ã77 


1,50+90z=2,50 ? 
Figura 5.28 Esquema para cálculo do comprimento reto dos estribos. 


Estribos duplos: 

Nos estribos duplos há apenas variação de comprimento reto nos ramos horizon- 
tais, que terão comprimênto de 12 em, (7,84 + 4,3 = 12,14 = 12 cm, ver Figura 4.16), 
resultando para o comprimento reto do estribo: . 


lo =2"(90-2:3)+2:12-4:2,5 0,63 = 186 cm 
Comprimento total de um estribo duplo, sendo as curvas e os ganchos retos iguais: 


Cia ta 43 Un 4 Lira = 186+3-2+2:8=208cm 


Assim, os estribos constituintes da armadura transversal ao longo da viga, deta- 
lhada no capítulo 6, são: 


- N16 (48 estribos, 4 6,3 mm); £ = 217 em (estribos simples); 
* NI7(44 estribos, | 6,3 mm): £ = 208 cm (estribos duplos). 
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8) Seção do apolo: corte A-A E b? Seção do tramo: corta B-B 
Figura 5.29 Detalhe da armadura nas seções transversais (medidas em em). 
1) Relação e quantidade da armadura utilizada na viga 
* Lista de todas as barras dá viga contendo o diâmetro, a quantidade de barras, o 
comprimento unitário e o total para cada uma (Quadro 5.5); 


* Lista resumo de acôrdo com o diâmetro das barras contendo o comprimento 
total, o peso total e um acréscimo de 10% (Quadrô 5.6). 


Quadro 5.5 Ru lação das barras da viga. 


Nim São | Dito | asi 
[ot | temem veio | tuo 
( 


cega | us | 


[rca | 


. 
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Quadro 5.5 Continuação... 


MM RE 
seio | uus [2a | se TT] 
Es [a] 
[sao [us [res [| us 
[irtesieóio [63 [aaua [am | oi | 










Quadro 5.6 Resumo da quantidade de aço utilizada na armadura da viga. 


estas | aco | mo | a | 
asa) [mma | ma | mo] 
ERRO CAES 


m) Taxa de armadura da viga (kgf aço/m concreto) 















* Volume concreto: 0,25 m.: 0,90 m - 16,40 m= 3,69 m'; 
* Peso total do aço: 385,0 kgf; 


* Taxa de armadura = = = 104,3kgf / m'. 


ÁDENDO 


RESUMO DAS EXPRESSÕES RELACIONADAS NESTE CAPÍTULO 


Relação entre momento fletor e armadura 
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Resistência de aderência 










hn, “Mas fa 
n, = 1,0 para barras lisas (CA25); 
n, = 1,4 para barras entalhadas (CA60); 
n, = 2,25 para barras alta aderência (CASO); : 
n = 1,0 para situações de boa aderência; (5.3) 
ny = 0,7 para situações de má aderência; . , 
n, = 1,0 para 4 < 32 mm (4 é o diâmetro da barra, em mm); 















m= e para 4 > 32 mm (com o diâmetro 4 em milímetros). 
a é, 2.72 | | | (5.4) 
Coina = O ne 2 Csimin , 
eai (5.5) 


a, = 1,0 (barras sem gancho); 


a, = 0,7 (barras tracionadas com gancho). 








Comprimento do trecho de emenda por traspasse 


CAT ANE (5.6) 
Comprimento da emenda por traspasse para barras comprimidas 
a A SR 4 (5.7) 


Deslocamento (decalagem) do diagrama de força no banzo tracionado no modelo 1 


0,5-d(caso geral) Voam 
ator) e -aÍrmeey ateno)-cma <d 


€ 





(5.8) 






Se | Vega |S| V, Jusara, = d , 


Parcela da força cortante absorvida por mecanismos adicionais ao de treliça 


V=06-Es bd 


Deslocamento (decalagem) do diagrama de FS no banzo tracionado no modelo 1 
no caso de estribos verticais 





Força de tração, em uma seção . 


M 
Fu Ea | (coro — PR TE 


Sd mis | 


E (5.11) 


Deslocamento (decalagem) do diagrama de força no banzo tracionado no modelo II 


0,5-d(caso geral) 
0,2 -d(estribos inclinadosa 45º) (5. 12) 


Deslocamento (decalagem) do dana de força no banzo tracionado no modelo II 
no caso de estribos verticais 


a,=0,5:d- cot8>0,5:d (5.13) 


Força a resistir na ancoragem em apoios extremos 


a,=0,5-d-(cor0- coa fo 








CarítuLo 6 


CISALHAMENTO: CÁLCULO DA ARMADURA TRANSVERSAL 


6.1 INTRODUÇÃO 


Até aqui foi estudada uma viga submetida à flexão pura e, neste caso, o momento | 
fletor é constante, e a força cortante, que pode ser expressa pela derivada do momen- 
to (Quadro 6.1), é nula. Assim, atuam na seção transversal apenas tensões normais que 
permitem equilibrar o momento fletor. As tensões normais são resistidas pelo concreto 
comprimido e pela armadura longitudinal tracionada (e por uma armadura longitudi- 
nal comprimida nos casos de armadura dupla). Por essa razão, no cálculo da armadura 

“longitudinal, feito no capítulo 3, foram analisadas apenas as seções mais solicitadas pelo 
momento fletor sem nenhuma interferência da força cortante. 

Na realidade, as vigas submetidas a um carregamento vertical qualquer, com ou 
sem força normal, estão trabalhando em flexão simples ou composta não pura, sendo 
variável, nesta situação, o momento fletor, e sendo a força cortante, portanto, diferente 
de zero, surgindo na seção transversal, além das tensões normais, tensões tangenciais. 
que equilibram o esforço cortante. 


Quadro 6.1 Tipos de flexão e tensões atuantes na seção transversal. 


[re [om [a | e 
Eloa es emp 


Ao contrário da situação em que é possível existir momento fletor sem força cor- 
tante (Aexão sem cisalhamento), não é possível a existência de trechos da-viga em que 
ocorra cortante sem momento (cisalhamento sem flexão). 

Dessa forma, na flexão não pura, juntamente com as terisões tangenciais, sempre 
atuam tensões norqais de flexão, formando um estado biaxial, ou duplo, de tensões, 
com tensões principais de tração e compressão, em geral, inclinadas em relação ao eixo 
da viga (seção 6.3). É um problema de solução complexa, com mecanismos resistentes 
essencialmente tridimensionais. 

No estudo do cisalhamento influem: 













Tensões atuantes na seção 






PRA TILL E UTIL RETA UU EU ULUISD UDUSIS LE CUTICTELO GFMACO 


* forma da seção; 
* variação da forma da seção a6 longo da peça; 


* esbeltez da peça (s 2 2) 


* disposição das armaduras transversais e longitudinais; 
* aderência; 
* condições de apoio e CansamrCat etc. 
, E t : e : 
A consideração de ae 2 | é para que o estudo se resuma às vigas, nas quais a 
seção transversal permanece plana após a deformação, pois quando a relação é inferior 


a 2 as seções transversais sofrem um “empenamento”, não continuando plana após a de- 
formação; a estrutura com essas características é chamada de viga-parede (Figura 6.1). 


RRRRRSRRSRASRRRRIL COCEEIEITIECCITTo)» 


Seção S após 
a deformação 





alViga dt < 0.5) - b) Viga-parede (d/! » 0,5) 


Figura 6.1 a) viga (a seção após a deformação permanece plana); b) a parede (a seção sotre um 


empenamento após a deformação). 


Para cargas de pequena intensidade, em que as tensões de tração não superam a 
resistência à tração do concreto (estádio 1), o problema da análise das tensões tangen- 
ciais é simples; quando se aumenta o carregamento e o concreto torna-se fissurado 
(estádio II), é produzido um complexo reajuste de tensões entre concreto e armadura, 
que podem crester até chegar à ruptura. Na alma da viga, as tensões de compressão são 
resistidas pelo concreto comprimido, que se mantém integro entre as fissuras (bielas 
comprimidas), e as tensões de tração são resistidas por uma armadura transversal (ar- 
madura de cisalhamento). 

À armadura transversal proporciona segurança frente aos distintos tipos de rup- 
tura e, ao mesmo tempo, mantém a fissuração dentro de limites admissíveis. Neste 
capítulo, será estudado primeiramente q modo de cálculo dessa armadura e, em seguida, 

e como pode ser evitado o esmagamento do concreto da alma da viga, com a verificação 
das tensões de compressão nas bjelas de concreto. 
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Como ainda não há uma solução que seja, ao mesmo tempo, precisa c simples, 
a maioria dos procedimentos adota um tratamento independente para as tensões de 
flexão e cisalhamento em uma viga, e admitem que a contribuição das armaduras trans- 
versais e do concreto comprimido, na resistência ao esforço cortante, pode ser obtida 
por meio da analogia de treliça de Ritter-Môrsch (seção 6.4). 

É conveniente destacar que as peças fletidas devem ser dimensionadas de modo 
que, se atingirem a ruína, esta ocorra pela ação do momento fletor, e leva a grandes 
deformações antes da ruptura por cisalhamento. : 

O perfeito funcionamento das peças flctidas de concreto armado pode scr pa- 
rantido verificando-se em cada seção transversal a condição de utilização (fissuração) 
e de ruptura (escoamento da armadura de tração e esmagamento do concreto). Essas 
verificações já foram feitas na flexão pura, a fissuração no quarto capítulo e as demais 
no terceiro. Nas peças em flexão não pura, pórtanto com cisalhamento, a verificação da 
fissuração é mais usual nas peças protendidas, nas de concreto armado, normalmente 
um bom detalhamento da armadurá transversal é suficiente para evitar um estado de 
fissuração inaceitável na alma das vigas. 

Na Figura 6.2 estão esquematizados alguns tipos de colapso que podem ocorrer | 
em vigas devido à ação da força cortante (cisalhamento);”! no caso a, a ruptura é por 
escoamento da armadura transversal, no é, o concreto da biela comprimida na alma 
da viga é esmagado; e em c, o colapso ocorre por falha na ancoragem da biela junto ao 
apoio (escorregamento da armadura longitudinal). 





Figura 6.2 Situações de colapso em uma viga devidas 20 cisalhamento: a) escoamento-da armadura; 
b) esmagamento do concreto; c) falha na ancoragem. 


Segundo Furlan Junior, ainda pode ocorrer ruptura por força cortante-flexão 
e por flexão da armadura longitudinal. No primeiro caso, o concreto do banzo com- 
primido (região acima da linha neutra) é esmagado em decorrência do “avanço” ou da 
“penetração” das fissuras tliagonais (inclinadas) nessa região. No segundo caso, surgem 


31 Rúsch (1975). 
32 Furlan Junior (1995). 
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deficiências localizadas na região da armadura longitudinal que apresenta resistência 
insuficiente para suportar a flexão localizada causada pelo apoio das bielas (região de 
concreto íntegro entre fissuras) entre os estribos. 


6.2 TENSÕES NORMAIS E TANGENCIAIS EM UMA VIGA 


Pode-se considerar, para efeito de cálculo, que o concreto seja um material homo- 
gêneo, e, assim, desprezar a presença da armadura nele. Dessa maneira, é possível cal- 
cular as tensões atuantes em vigas utilizando os conceitos da'resistência dos materiais. 
É óbvio que estas hipóteses valem até que se inicie a fissuração do concreto. Assim, em 
uma viga de seção constante, sujeita à flexão simples não pura, as tensões normais (6) e 
tangenciais (t) variam de fibra a fibra ao longo da altura da seção (Figura 6.3), e podem 
ser calculadas pri expressões: 





I o a 
V.M 
E : 6.2 
E (oe 


em que: 


. M- momento fletor; 

* y- distância do CG (centro de gravidade) da seção ao pen eopsiderado: 
V-—força cortante; 
M, - momento estático da área da seção homogênea situada acima da fibra de 
ordenada y em relação à linha neutra; 


b, — largura da seção; 


1 - momento de inércia da seção em relação a seu CG. 





ELTEITO » 
v 
Viga Co Seção " Variação da Variação da 
transversal tensão normal tensão tangencial 


Figura 6.3 Distribuição das tensões normais e tangenciais em uma seção. retangular, desprezando a 
armadura. á 
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Para uma dada seção, sob uma força cortante V, o valor máximo da tensão tan- 
gencial ocorre, pela equação 6.2, quando o momento estático também for máximo. O 
momento estático (ou momento de primeira ordem) é determinado pela integral J y - 
dA, e para uma viga retangular de seção transversal (b , h) obtém-se (Figura 6.4): 


bh kW Ras 
M=v.A=y:b-k=b kl--=|=>.b d(k.hok? . 
:=y y'b.k=by, (3 E) 7 be (kh k?) (6.3) 


O valor máximo de M, é obtido fazendo sua derivada em relação a k ser igual a 
zero: 
dM, 1 
—+=-.b.:(h-2-k)=0 
pr (h ): 
resultando k = h/2; ou seja, a máxima tensão de cisilhamento ocorre no CG (no caso, | 
na LN); substituindo esse valor na expressão de M, chega-se a: 








bh 
M, md se (6.4) 
; 8 
RRRRRRIÇ E 
T 
h2 É 
M d ; E 

v 

SE 

5 t b, 
é 
Seção Variação da 
Viga transversal tensão tangencial 


Figura 6.4 Cálculo de M, e t na seção transversal retangular de uma viga. 


Finalmente, a tensão máxima de cisalhamento torna-se: 





vd 
VM, ma É 8 1,5-V 
o o ção o CM 
LL 


Da Figura 6.5, sendo z o braço de alavança, resulta h = a e, então: 


aus Ne Qao E TLD OS PET ILU UC CSU ULUÍ AS USUAIS UL QUNICICIU ditiiduu 


L5-V  1,5-V 1,5-V ED A 
[—— >———— D>D———— 39T = 


Cehop Jz boLSz o, Obi 





(6.6) 
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E Seção. Variação da 
Viga * lransversal tensão normal 


Figura 6.5 Braço de alavanca das resultantes das tensões de compressão (R) e de tração (R ) (estádio 
I, concreto não fissurado). É 


Embora a expressão anterior tenha sido obtida para o estádio 1, também será em- 
pregada no estado limite último, como será visto posteriormente. 


6.3 TENSÕES PRINCIPAIS 


Em uma viga fletida, sob ação de momento fletor variável, também atuam forças 
cortantes, e em toda a altura de uma seção transversal retangular, ou na alma de ou- 
tras seções, surgem tensões, chamadas de principais, de tração e compressão (6, e 6,, 
respectivamente) inclinadas em relação ao eixo da peça. As tensões principais podem 
ser decompostas nas componentes 6, (tensão normal segundo x), 9, (tensão normal 
segundo y) e A (tensão tangencial); em vigas, normalmente, as tensões 6, têm valor 
muito pequeno, com importância apenas em pontos de introdução de cargas concen- 
tradas, podendo, portanto, em geral ser desprezadas. Assim, na sequência, o valor de 6, 
será sempre considerado nulo. 

“Em outras palavras, em um elemento solicitado por tensões normais e tangen- 
ciais, sempre é possível encontrar um plano com uma inclinação q no qual as tensões 
tangenciais são nulas e as normais alcançam seus valores-máximo e minimo, que são 
as tensões principais. Essas tensões podem ser determinadas em qualquer ponto de 
qualquer seção da peça, analiticamente ou por meio do Circulo de Mohr. 

Seja uma viga sujeita à flexão simples (Figura 6.6), da qual se deseja obter as ten- 
sões principais em dois pontos: um na região comprimida (ponto 1) e outro na linha 
neutra (ponto 2). 
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Figura 6.6 Pontos para anilise das tensões ptincipais de uma viga simplesmente apoiada sob carre- 
garmento uniforme. 

* Desses pontos são retirados dois elementos infinitesimais, em que atuam tensões 
normais G e tangenciais t; pelo Círculo de Mohr determinam-se as tensões principais 
G,€, e suas inclinações em relação ao eixo da viga para os pontos 1 e 2 (Figura 6.7). 


a<45 


| 





Ea Ponto 2 
Figura 6.7 Determinação das tensões principais nos pontos 1 e 2 usando o Círculo de Mohr. 


Como pode ser visto na Figura 6.7, para pontos situados no CG (pontos do tipo 
2) só há tensão de cisalhamento e, portanto, a tensão principal de tração ocorrerá a 45º. 
Já para os pontos do tipo 1, onde há compressão (abaixo da lirtha neutra seria tração), a 
tensão principal ocorrerá com um ângulo inferior a 45º. 

Observe que está sendo usada a convenção, para concreto armado e protendido, 
em que as tensões de compressão são positivas e as de tração são negativas. 
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Para um estado duplo de tensões em vigas (Figura 6.8), segundo Mohr, as tensões 
principais podem ser determinadas analiticamente pelas expressões: 

















2 
6,+9 0,-6, 
o,= 5 14 5 | + (6.7) 
gestao dao a (6.8) 
PO ão. ae A 
A direção a (inclinação) de o, em relação ao eixo x é dada por: 
; 2-1 
2a = a 6.9 
1820 =-— (6.9) 


fd y 





Figura 6.8 Estado plano de tensões e direções principais. 


Como em vigas pode-se fazer o, = O (só há valores de tensões normais verticais 
apreciáveis onde atuam Exa externas de alta intensidade), e fazendo To “1,25 equa- 
ções anteriores tornam-se 


(3) + p= +. zon 


Na linha neutra e abaixo, o concreto não contribui na resistência às tensões nor- 
mais de tração, que são equilibradas apenas pela armadura senai e, portanto, 0, 
= 0, que nas equações anteriores resulta: 
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a =+VT =+1 g=-VU=-1 tg2a=o — 20=90º > a=45 
Conclusões: 


* Na linha neutra, as tensões principais q, (tração) e 6, (compressão) estão in- 
clinadas 45º em relação ao eixo da viga e são iguais, em intensidade, às ten- 
sões tangenciais 1, principalmente próximo aos apoios, onde a força cortante é 
maior, ' 

Às fissuras no concreto são perpendiculares à direção da tensão principal de ' 

tração (Figura 6.8); ” , 

As tensões principais de tração G, devem ser resistidas por uma armadura de 

cisalhamento que atravesse as fissuras, e cujo cálculo será visto na sequência; 

Às tensões principais de compressão 6, são resistidas pelo concreto comprimi- 

do localizado entre as fissuras (bielas de' concreto), cuja verificação também será 

vista a seguir. 


6.4 ANALOGIA DE TRELIÇA DE MÓRSCH 


Por volta de 1900, W. Rirter e E. Môrsch” propuseram, para a determinação da 
armadura de cisalhamento necessária ao equilíbrio de uma viga de concreto armado, 
uma teoria em que o mecanismo resistente da viga no estádio II (fissurada) pudesse ser 
associado a6 de uma treliça em que as armaduras e o concreto equilibrassem conjunta- 
mente o esforço cortante. 

O modelo proposto por Móôrsch não foi inicialmente bem aceito, mas, com o 
desenvolvimento das técnicas de ensaio de estruturas, constatou-se que ele poderia ser 
empregado, desde que fossem feitas correções adequadas. A teoria teve, assim, reconhe- 
cimento mundial, e mesmo que muita coisa fenha mudado desde então (as resistências 
do concreto e do aço aumeritaram, a aderência obtida com aços corrugados levou ao 
desuso as barras lisas etc.), os princípios apresentados por Môrsch continuam válidos, e 
ainda hoje são a base do cálculo ao cisalhamento dos mais importantes regulamentos. A 
grande vantagem é que, embora sendo simples, o modelo conduz a resultados satisfató- 
rios para a quantidade da armadura transversal no estado limite último. Destaca-se que 
será empregada em todo o capítulo, quando cabível, a simbologia adotada pela ABNT 
NBR 6118:2014 para a designação de todas as grandezas envolvidas. 


6.4.1 FUNCIONAMENTO BÁSICO E ELEMENTOS CONSTITUINTES 
Uma viga esbelta simplesmente apoiada de concreto, com armadura longitudinal 
e transversal, sob flexão simples terá, próximo à ruptura, o aspecto mostrado na Figura 


33 Morsch (1948). 
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6.9. Ela apresenta fissuras inclinadas na zona em que o cisalhamento é predominante 
(principalmente próximo aos apoios, onde a força cortante é maior) e, entre elas, ele- 
mentos de concreto comprimidos (bielas comprimidas). 

A partir da configuração da viga na ruptura, Môrsch idealizou um mecanismo re- 
sistente assemelhando a viga a uma treliça, de banzos paralelos e isostática, em que os 
elementos resistentes são as armaduras longitudinale transversal e o concreto comprimi- 
do (nas bielas e na região da borda superior), cujas interseções formam os nós da treliça. 

O conceito de bielas de compressão (concreto integro entre as fissuras) é impor- 
tante, pois mostra como o aço e o concreto se unem para transferir cargas, e também 
como o concreto comprimido trabalha e tem parccipação importante na resistência ao 
cisalhamento de peças fletidas. 


Armadura aravinial AS Armadura longlludinal construtiva para porta-estribo 






Armadura longitudinal de tação A, 
a) Viga armada com esinbas verticais 


4 51 RN: 


A 


b) Viga próxima ao colapso e com as fissuras que ocorrem 


vam 


c) Fissuras típicas d) Fissuras típicas : e) Fissuras típicas 
. de cisalhamento de cisalhamento e flexão ê de flexão 


Figura 6.9 Viga na iminência da ruptura e os tipos de fissura que podem ocorrer. 


Considera-se que a inclinação (a) da armadura de cisalhamento está entre 45º 
a direção das tensões principais de tração) e 90º, e que os elementos de concreto 
comprimido estão inicialmente inclinados a 45º (na direção das tensões principais: de 
compressão). Experiências mosttam, entretanto, que O ângulo de inclinação das bielas 
é menor que 45º, o que será corrigido posteriormente. 
Os elementos da treliça (Figura 6.10) são: 
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* 1. Banzo superior comprimido: formado pela região comprimida de concreto aci- 
ma da linha neutra, de altura x; 

2. Banzo inferior tracionado: formado pelas barras da armadura longitudinal de, 
tração; 

3. Montantes ou diagonais tracionadas: formadas pela união dos estribos que cru- 
zam certa fissura; podem ter inclinação (a), em relação ao eixo longitudinal da 
viga, entre 45º (Figura 6. 10b) e 90º (Figura 6.102); 

4. Diagonais comprimidas: formadas pelas bielas de compressão (concreto ínte- 
gro entre as fissuras), que colaboram na resistência e têm inclinação de 45º em 
relação ao eixo da peça. 


CETELELITETEO p RSREREREEZERIZERI( 
An (Barras dobradas) (3) 





“ 
A, (Garras dobradas) 
ERR om 
Fá 
Ed 


—— 





a) Viga armada com estribos verticais bi Viga armada com barras dobradas 


Figura 6.10 Treliça análoga de Môrsch para o caso de: ajestribos; b) barras dobradas. 


É lógico imaginar que a maneira de a peça resistir ao esforço cortante estará con- 
dicionada pela disposição adotada para a armadura transversal. Intuitivamente, parece 
que a melhor posição da armadura é a que segue a direção das tensões principais de 
tração; entretanto, essa disposição é muito dificil de ser executada e não permite anco- 
rar devidamente a biela de concreto no apoio. Por essa razão, são duas as disposições 
mais comuns adotadas: j 


a) Estribos verticais, que são independentes da armadura longitudinal de tração e 
compressão, apenas envolvendo-as para sua fixação, tendo geralmente um diã- 

- metro inferior ao destas; essas armaduras servem de montantes (ou diagonais) . 
de tração da treliça análoga; 

b) Barras dobradas, levantadas da armadura longitudinal de tração, a 45º em re- 
lação ao eixo da peça, a partir do ponto em que deixam de ser necessárias para 
resistir aos esforços de tração oriundos do momento fletor. 

. . p 
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6.4.2 CALCULO DA ARMADURA TRANSVERSAL 

Uma viga, na iminência do colapso, pode, como visto, ser representada por uma tre- 
liça, em equilíbrio, com as forças internas e externas representadas na Figura 6.11. Para 
o cálculo das forças nas barras da treliça, e consequentemente das expressões que possi- 
bilitam determinar a quantidade de armadura, devem ses feitas as seguintes hipóteses: 


a) a treliça é isostática; 

“b) os banzos são paralelos; 
c) a inclinação das fissuras, e portanto das bielas omipsiinidas é de 45º; 
d) a inclinação (a) da armadura transversal pode variar entre 45º e 90º. 





Figura 6.11 Treliça de Mórsch com esforços atuantes e internos em uma seção S. 


* Equilíbrio das forças extemas e internas atuantes na treliça (Figura 6.11), em 
que: .. | 


: Pe P,- forças externas aplicadas aos nós; 
R, - reação de apoio; 
F, — resulzante das tensões no cancreto do banzo comprimido; 
F, — resultante das tensões nas barras da armadura transversal que cortam 
uma fissura; 


F, - resultante das tensões na armadura longitudinal de tração. 


* Equilíbrio das componentes verticais: R, - P, - P; = F, - sena 
* Força cortante solicitante na seção S: V = R -'P, -P, 


Dessas equações resulta: 
; F, sena = V, ai (6.10) 
Mas, na ruptura, , 
Fr Açoncfs (6.11) 
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sendo: 


- As — área da seção transversal de uma barra da armadura de cisalhamento; 
n — número de barras que cruzam uma fissura; 
f, — resistência de cálculo do aço à'tração. 


Também na ruptura, a força cortante que atua é a solicitante de cálculo ValVas 
1,4: Vo. que levada à equação 6.10 resulta: 


F, -sena=V >F, =— 
“ dO ps (6.12) 
Das equações 6.11 e 6.12, obtém-se: 


V do 
Agent, =— Ee oo (6.13) 


O número de'barras (n) que cruzam uma fissura, sendo s seu espaçamento (Figura 
6.12), é dado por: 


neZtzcota z-(Itcota) 





(6.14) 
s s 
| o 
Figura 6.12 Barras que cruzam uma fissura. 
Colocando o valor de n na equação 6.13, tem-se: 
poeta aa (6.15) 
Ss sena. 
As Vu : ú 
Fi UR ss . (6.16) 


-s sena fu rz-(1+cota) 


Como é mais conveniente trabalhar com valores adimensionais, define-se agora uma 
porcentagem volumétrica de armadura p, ., observando que d = ! - sena (Figura 6.13): 


Lu4 Cacuio e UeLdiiaeru UE Es uULturd>s UsuUdIs CE CONCTETO ANMAGO 


volume deaço t.A op. 
Para p= ES A E th. Am A (6.17) 
“ volumedeconcreto b,-d:s b,:s-f-sena bos-sena 


Verifica-se que a porcentagem volumétrica é numericamente igual à porcentagem 
geomérrica. Para usar esse resultado na expressão 6.16, dividem-se os dois membros 
dessa equação por (b, : sena), obtendo-se a correlação entre a área de armadura trans- 
versal e o esforço interno devido à força cortante de cálculo: 

À Vos 1 


e s>—[... 6.18 
sb, sena b,-z fa -sena sena -(l+ cota) (6:18) 





Figura 6.13 A. em um trecho sda peça. . 


Supondo que o braço de alavanca z possa ser tomado aproximadamente igual a 
z = d/1,10, usando a definição de porcentagem volumétrica dada pela equação 6.17 e 
verificando que sena * (1 + cota) = (sena + cosa), à expressão 6.18 fica: 
e 


1 ; 
=110.—S8... o (619 
Pom-a bo-d fu -sena -(sena + cosa) (6:10) 





yd. 


Cligando Ts = ty (tensão convencional solicitante de cisalhamento, de cál- 
culo, na alma da peça), tem-se finalmente: 
io bd a. SE (6.20) 
ia f sena -(sena + cosa) 


Conhecendo a seção de uma viga (b. d),a força cortante máxima e o tipo de aço 
a ser empregado (f,,), as expressões 6. 17 e 6.20 possibilitam calcular, para uma área A, | 
de armadura transversal predefinida, seu espaçamento s necessário ou vice-versa. 
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E [) 


A partir da equação 6.18, com z = d/1,10, calcula-se diretamente o valor do espa- 
çamento s: Ê 


Am d'fy (sena + cosa) . 
s="E = E (6.21) 


1,10-Vy, 
No caso mais usual, em que são empregados estribos verticais, o ângulo de incli- 
nação da armadura é q = 90º, e as equações 6.17, 6.20 e 6.21 ficam bastante simples, 
reduzindo-se a: . 





Asa 
Preso = b. s. (6.22) 
1,10-7 
Pago = Sa (6.23) 
. ka 
A. -d-f 
aed yd 
se 24 
1,10-V,, (6:28) 


É oportuno destacar que os resultados aqui encontrados, pelo modelo de treliça, 
complementam a teoria de flexão vista no capítulo 3. 
- Uma vez obtidas as expressões que permitem calcular a quantidade de armadura 
transversal necessária para resistir ao esforço cortante, surge à pergunta natural: em 
- uma viga de seção retangular, de dimensões b, e d, em que atua uma força cortante V, 
e para o mesmo tipo de aço, é mais econômiço utilizar estribos verticais ou arrnadara 
inclinada a 45º? (o custo da mão de obra utilizada para executar o serviço não será 
computado). Para responder, basta calcular, em cada caso (barras a 90º e 45º), qual éa 
porcentagem de armadura necessária. 


* Paraa = 90º, a porcentagem de armadura é dada pela equação 6.23: 
1,10-t5, 


Prego = 


* Para « = 45º,a porcentagem de armadura pode ser calculada pela equação 6.20: 


o HO ty 1 4101, 1 1,10-t, 
gde fa sen45-(sen45 + cos 45) fu J2 J2 : 2 ] fa 
. 2 2 2 
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Assim, conclui-se, sendo a taxa de armadura Ra em cada caso, que o volume de aço 
é o mesmo nos dois casos, e, portanto, 9 custo é igual; entretanto, deve-se considerar que: 


Barras dobradas: 


À execução é mais dificil, . 

Devem ser sempre utilizadas junto com estribos e só podem resistir no máximo 
a 60% do esforço cortante (ABNT NBR 6118:2014, item 17.4.1.1.3 e seção 
6.8.3 deste capítulo); . 

Como são executadas a partir da PRE longitudinal, têm bitola maior que 
os estribos, e o controle da fissuração fica prejudicado; 

A ancoragem das bielas de concreto da treliça, junto à região tracionada, é é de- 
ficiente; 

Havendo apenas barras dobradas, há um efeito de “fendilhamento” do concreto 
junto à ancoragem da biela (Figura 6.14). 


Estribos verticais (alguns úpos são mostrados na Figura 6.15): 


Apresentam maior facilidade de execução e montagem; 

Podem ser mais bem distribuídos (elementos independentes) e podem ter diã- 
metro menor que as barras longitudinais, favorecendo a aderência e fissuração; 
Auxiliam na montagem da armadura longitudinal; 

- Podem resistir sozinhos a todo o esforço cortante; 

Auxiliam na distribuição de tensões de tração que se produzem pela transmis- 
são de esforços entre concreto caço. 





Figur 6.14 Efeito de fendilhamento que pode ser provocado pela armadura transversal inclinada na 
biela de compressão de concreto. 


º 
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* Estribos duplos 
fechados - 


Figura 6.15 Principais tipos de estribos. 





Exempro 1 


Calcular o espaçamento s de estribos simples necessários em uma viga de seção retan- 

gular submetida a um esforço cortante Vç = 1300 kN. 

Dados: b, = 70 em; d = 200 cm; f,, = 26 MPa; aço CASO (500 MPa ou 50 kN/cm)). 
O exercício pode ser resolvido diretamente pela expressão 6.24, percebendo-se 

que para o cálculo do espaçamento é preciso, primeiramente, escolher um diâmetro 

para a armadura transversal. Adotando um diâmetro 4 = 12,5 mm (1,25 cm?) e desta- 

cando que em um estribo simples duas barras cruzam uma fissura, tem-se: 


Am rdofa  2-1,25:200-50 


Assim, adotado um valor para o diâmetro da armadura, verifica-se se o espaçamen-, 
to necessário de estribos é razoável; caso contrário, deve-se aumentá-lo ou até mesmo 
fazer uso de estribos compostos (duplos ou triplos comi os indicados na Figura 6.15): 

Dessa forma, no exemplo, podem-se usar estribos simples de 4 = 12,5 mm a cada 
10 em ou estribos duplos de 4 ="12,5 mtn a cada 20 cm. 
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. 6.5 VERIFICAÇÃO DAS BIELAS DE CONCRETO COMPRIMIDAS 


Na seção anterior foram apresentados os princípios que possibilitam 6 cálculo da 
armadura transversal, de modo que ela resista com segurança às tensões tangenciais. É 
necessário, também, verificar se o concreto comprimido das bielas não será esmagado, 
ou seja, se a tensão atuante não será maior que a capacidade resistente do concreto à 
compressão. À verificação do concreto do banzo comprimido da treliça já foi vista no 
capítulo 3. 

O roteiro que será apresentado baseia-se no efetuado por Montoya et al.“ em 
que serão calculadas as tensões de compressão. nas bielas, que posteriormente deverão 
ser comparadas com os valores máximos estabelecidos pela ABNT NBR 6118:2014. 


6.5.1 CALCULO DAS TENSÕES DE COMPRESSÃO G NAS BIELAS DE CONCRETO 

As tensões normais de compressão em uma biela podem ser obtidas, de maneira 
aproximada, fazendo-se o equilíbrio das forças atuantes em uma seção que corta um 
conjunto de bielas. O modelo desenvolvido por Montoya et al. é útil para se ter uma 
ideia do comportamento das tensões de compressão nas bielas de uma viga fletida e 
de onde surgiram alguns dos valores limites especificados pelas normas. Valores mais 
confiáveis só são possíveis de se obter por meio de análises experimentais. 

Seja uma viga, na ruptura, seccionada por um plano com inclinação a, na direção 
da armadura transversal, e com as bielas inclinadas de um ângulo P como a mostrada na 
Figura 6.16. À partir dos elementos conhecidos, relaciona-se o valor do esforço cortan- 
te na seção transversal com o da tensão normal de compressão nas bielas.de concreto. 





* Figura 6.16 Tensões de compressão nas bielas de concreto em uma viga fetida 


Os principais passos para a obtenção da expressão que fornece a tensão de com- 
pressão em uma biela, cuja seção é AB x b,, são: , j 


* comprimento da seção BC que tem a direção dos estribos: 


BC - sena =z> BC = 2/zena 


34 Montoya et al (1991). 
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* projetando BC sobre AB, normal à direção das biclas, encontra-se AB: 
BC: cosd = AB> AB = (aliero * cosd 
AABD:(a-D)+P=90>D=a+B-90 


Substituindo. O em AB, resulta: 


Zz 





Nau -cos(a. + 3 —90) = 
sena. 


a AGE (90 - B)] 
, 


AB = [cosa «cos(90 — ) + sena. - sen(90 -p)) =: [aeb , seno cab 
sena * sena sena 


AB=z:senB- (cota + cotB) . (6.25) 

* força resultante interna de compressão nas bielas (tensão G, vezes a área): 
F=c(AB)-b, 

* na ruptura a projeção verticakde F, é a força cortante V, atuante na seção: 
Va=F senB=o :b :(AB)-senf 

* conhecida a força cortante V,, na seção, determina-se q: 
ER Vi sé 

“ b. (AB)-sen 
Substituindo AB dado pela equação 6.19: 


Voa 
b,-z-senP-(cota + cotP)-senf 


= 


2 


o, = ma , (6.26) 


bo-Z senip-(cota + cotf) 





a tensão tangencial máxima de referência na flexão é (equação 6.6) t., = Vo/(b,* 7), 
*« então: 


Tod ê o 
“ sen?B-(cota + cotB) Net 


LIV CANCAURS E LTL IS PO RU UU CSUULUMAS USUAIS DE CONCTETO AFMAGO 


* fazendo z = d/1,10 na equação 6.26, resulta “Tot 


Vea 1 


Gb a b, b.-d sen? “B-(cora+corP) . 


* finalmente, lembrando que Vytb, “det 


1,10-t;, 
sen?B-(cota + cotf) 


e (6.28) 

A partir da expressão 6.27, podem ser calculadas as tensões de compressão G, no 
concreto, quando se utilizam estribos (a = 90º) ou barras dobradas (a = 45º), e a incli- 
nação das bielas = 45º é B = 30º, resultando nos valores do Quadro 6.2. 


Quadro 6.2 Valores de tensão normal ra biela de concreto em diversas situações. 


| 
Barras dobradas 


6.5.2 VALORES LIMITES DAS TENSÕES DE COMPRESSÃO NAS BIELAS 

Inicialmente, é preciso notár que a teoria clássica da treliça indica fissuras inelina- 
das de 45º, e, com essa inclinação, as tensões principais de compressão, como foi visto, 
valem 0, = 6, = TO Que SÓ ocorre, conforme o Quadro 6.2, no caso de armadura de 
cisalhâmentto a as e quando se admitem fissuras também a 45º. 

Outra observação importante é.que, com estribos, a tensão atuante nas bielas é 
maior que com barras dobradas, e que se a inclinação adotada para as fissuras for menor 
que 45º, por exemplo 30º, essas tensões também serão maiores. 

As tensões de compressão nas bielas não devem causar esmagamento do concreto, 

e para isso as tensões de cisalhamento atuantes na viga devem ser limitadas a determi- 
nados valores, de modo que a segurança da viga não fique comprometida. 
“Para se ter uma ideia dos limites impostos às tensões, supondo um coeficiente de 
segurança igual a 2, resulta, para o caso de estribos e inclinação das fissuras de 45º, a 
seguinte tensão de cisalhamento limite, ou última (máxima tensão que o carregamento 
extemo da viga pode causar em qualquer seção): ; 





o = da e,do quadro, SE 2, 


cu 


É fo. 
E dPR 51 = 0,25.€, 
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Esses limites são fornecidos pelas normas com base, principalmente, em resulta- 
dos experimentais, mas q procedimento mostrado serve para se ter uma ideia do que 
ocorre. Os limites apresentados pela ABNT NBR 6118:2014 serão vistos a seguir, jun- 
to com os dois modelos de verificação do estado limite último devido à força cortante 
em elementos lineares. 


6.6 TRELIÇA GENERALIZADA DE MORSCH 


Com o desenvolvimento e crescimento das pesquisas experimentais, verificou-se 
que o cálculo por meio da treliça de Môrsch conduz a uma armadura transversal exa- 
gerada, ou seja, à tensão real atuante na armadura é menor que a obtida pelo modelo de 
treliça. Essa diferença pode ser atribuída peeipamente aos seguintes fatores: 


* Atreliçaé hiperestárica (os nós não podem ser considerados como articulações 
perfeitas); 

Nas regiões mais solicitadas pela xá cortante, a inclinação das fissuras, e, 
portanto, das bielas, é menor que os 45º admitidos por. Môrsch; 

Parte do esforço cortante é absorvido na zona de concreto comprimido (devido 
à flexão); 

Os banzos não são paralelos (o banzo superior — comprimido -— é inclinado); 
As bielas de concreto estão parcialmente engastadas na ligação com o banzo 
comprimido, e, assim, são submetidas à fexocompressão, aliviando os montan- 


tes ou diagonais tracionados; 
* As bielas são mais rígidas que os montantes ou diagonais tracionados, e absor- 
vem uma parcela maior do esforço cortante do que aquela determinada pela 
treliça clássica; 
A quantidade (taxa) de armadura longitudinal influi no esforço da armadura 


transversal. 


“Todos esses fatores fazem com que a tensão na armadura transversal seja menor 
que as obtidas com o esquema da teoria clássica de Morsch, e isso deve ser considera- 
do no seu dimensionamento. Entretanto, é fácil perceber que introduzi-los todos no 
cálculo da treliça levaria a dificuldades matemáticas consideráveis, e então a solução 
foi adotar modelos simplificados, mantendo os princípios do modelo de treliça, mas 
também com base em resultados de ensaios, resultando no que se'chama de treliça 
generalizada de Môrsch. 

Com base na ABNT. NBR 6lI18: 1980, a correção podia ser feita introduzindo, nas 
"expressões anteriores, um fator corretivo obtido a partir da contribuição do concreto na 
resistência ao cisalhamento. Na ABNT NBR 6118:2014, são apresentados dois mode- 
los de cálculo, dependendo da inclinação que se adote para as diagonais de compressão 
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(bielas comprimidas), e que englobam o cálculo da armadura transversal e a verificação 
das tensões de compressão nas bielas. 


6.7 ESTADO LIMITE ÚLTIMO DE ELEMENTOS LINEARES SOB FORÇA CORTANTE 
(ABNT NBR 6118:2014) 


Serão apresentados a seguir o cálculo da armadura transversal e a verificação das 
tensões nas bielas comprimidas, em elementos lineares sujeitos à força cortante, de acor- 


do com as hipóteses e os modelos apresentados pela ABNT NBR 6118:2014, item 17.4. 


6.7.1 HiPÓTESES BÁSICAS 

As prescrições da norma se aplicam a elementos lineares armados ou protendidos, 
submetidos a forças cortantes, eventualmente combinadas com outros esforços solici- 
tantes. Não se aplicam a elementos de volume, lajes, vigas paredes e consolos curtos. 

As condições de cálculo, para elementos lineares, admitem dois modelos que se 
baseiam na analogia com modelo em treliça, de panzos paralelos, associado a meca- 
nismos resistentes complementares (treliça generalizada) desenvolvidos no interior do 
elemento estrutural e que absorvem uma parcela V (ou t em termos de tensão) da 
força cortante. Esses mecanismos correspondem ao engrenamento que ocorre entre as 
partes de concreto separadas pelas fissuras inclinadas e a resistência da armadura longi- 
tudinal que serve de apoio às bielas de concreto (efeito de pino). 

O ângulo de inclinação a das armaduras transversais (item 17.4.1.1.5 da norma) 
em relação ao eixo longitudinal do elemento estrutural deve estar situado no intervalo 
45º<a < 90º. 


6.7.2 VERIFICAÇÃO DO ESTADO LIMITE ÚLTIMO 

A resistência da peça, em uma determinada seção transversal, será satisfatória 
quando forem verificadas simultaneamente as seguintes condições (item 17.2.4.1 da 
ABNT NBR 6118:2014): 


Vas Via (6.29) 
Vas Vagos VtV (6.30) 


em que: 
*Vs4— força cortante solicitante de cálculo na seção; 

Vim — força cortante resistente de cálculo relativa à ruína das diagonais com- 

peidos de concreto, de acordo com os modelos de cálculo I ou IH, 


Vag = V.+ V,, é a força cortante resistente de cálculo relativa à ruína por tração 


diagonal 
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V, — parcela de força cortante absorvida por mecanismos complementares ao de 
creliça; 

Vo. — parcela de força cortante cesistida pela armadura transversa!, de acorda 
com os modelos 1 ou IJ. 


Na região dos apoios, os cálculos devem considerar as forças cortantes agentes nas 
faces dos mesmos, considerando as reduções prescritas no item 17.4.1.2.1 da norma 
para cargas próximas aos apoios, apresentadas neste capítulo na seção 6.8.5. 

“Às expressões anteriores possibilitam verificar, conhecida a taxa de armadura 
transversal, se o esforço em uma seção será ou não inferior ao permitido pela norma 
ou ao necessário para O funcionamento com segurança. Aim, bastará considerar, nas 
expressões anteriores, o sinal de igualdade para determinar, por exempic, a armadura 
transversal em uma determinada seção. Essas verificações podem ser escritas, tamben,, 
em termos de tensões. 


6.7.2.1 Modelo de cálculo | : 

O modelo I (objeto do item 17.4.2.2 da norma) admite que as diagonais de com- 
pressão são inclinadas de 6 = 45º em relação ao eixo longitudinal do elemento estrutu- 
ral, e admite ainda que a parcela complementar V. tem valor constante, independente 


“de Voa Nesse modelo, a resistência da peça é assegurada por: 
' 


a) Verificação das tensões de compressão nas bielas (compressão diagonal do concreto): 
Va EV o027 0 E b;rd (6.31) 


coma, =(1 - f,/250), sendo f, em MPa, e Vet a força cortante resistente de cálculo 
eelagiva d à ruína das diagonais comprimidas no modelo I. 

Essa verificação pode ser feita em função das tensões tangenciais solicitante de 
cálculo e resistente (última), dividindo as forças cortantes da equação 6.29 porb, de 
com Vhs de acordo com a equação 6.31: 








V. V 0,27-(1-f,/250)-f, bo cd . 
Ed bosd = Toa É Trama = bord 

Toa S Tras E 0,27 -(1- f,/250) * f, (MPa) (6.32) 
b) Cálculo da armadura transversal 


Para o cálculo da armadura transversal, a parcela da força cortante (V cy) a ser absorvida 
pela armadura, a partir da equação 6.30, pôde ser escrita por: 


AR DS (6.33) 


LDO LAR UMO E UCLA GICIAU UC CSUUlUAS USUAIS se Concreto rmado, 


sendo que a força cortante resistente de cálculo V,,, deve ser, no o mínimo, igual à força 
cortante solicitante de cálculo Vo, (Va = Vsgb e, assim: 


Ve Va-V, ) (6.34) 


* Portanto, a parcela da força cortante a ser resistidá por armadura transversal é 
a diferença entre a força cortante solicitante de cálculo e a parcela de força cortante 
absorvida por mecanismos complementares ao de treliça, ou seja, a parcela resistida 
pelo concreto integro entre as fissuras. O valor de V, é obtido para diversas-situações 
de solicitações; no caso de flexão simples e Aexotração « com a linha neutra cortando a 
seção, vale: 


V.=06-f,b.'d (6.35) 
em que: 
f 0,7 -f Ê 
e det iram ANGE ggn = 0, 15. po (valor de cálculo da resis- 
Yi Y. , 


tência à tração do concreto); A 

d — altura útil da seção, igual à distância da borda comprimida ao centro de 
gravidade da armadura de tração; 

b, — menor largura da seção, compreendida ao longo da altura útil d. 


A força cortante resistida pela armadura transversal em uma certa seção é expressa 
por: | i i 


V -[A2 |09-d-£ lena é cosa) (6.36) 


em Fique: 


s -- espaçamento entre elementos da armadura transversal am medido segun- 
do o eixo longitudinal da peça; 

fra — tensão na armadura transversal passiva, limitada ao valor f, no caso de 
estribos e a 70% desse valor no caso de barras dóbradas, não se tomando, para 
ambos os casos, valores superiores a 435 MPa; 

a — ângulo de inclinação da armadura transversal em Riso ao eixo longitudi- 


nal do elemento estrutural, podendo-se tomar 45º sas 90º. 


No caso de estribos verticais, que é o usualmente empregado, a equação 6.36 tor- 
na-se: 
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. A . Ê 
V. (Ae os s, (6.37) 


As expressões 6.34, 6.36 e 6.37 podem ser escritas em termos de tensões e taxa de 
armadura transversal. Dividindo ambos os membros da equação 6.34 por b, d, resulta: 


Ed Ra Da a tuto (6.38) 


A expressão 6.36 pade ser colocada em função da taxa de armadura transversal 
Para (ver equação 6.17), dividindo os dois termos por (b, * d * sena): 


V. A aa 
PESE, À | -0,9-d-f : 
b,-d-sena [Ee] yorá (sena + cosa) 
A o V = 1 


b,-s-sená E b, d-sena-s 0,9-f,4 “(sena + cosa) 





Como E. ta =P e = Ta resulta: 
b,:s-sena “ bed 
: EN L11-t 1 
Pou.a ST = = E aESra (6.39) 
0,9-f q Sena -(sena + cosa) fe sena -(sena + cosa) 


que é praticamente a expressão 6.20 já deduzida, destacando que, naquela, toda a ten- 
são de cisalhamento oriunda da força cortante solicitante de cálculo (Toa) deveria ser 
resistida pela armadura transversal (treliça de Môrsch), e aqui a tensão a ser combatida 
pela armadura é Ta (Ta = Tu” 1), referente à treliça generalizada. No caso de estribos 


verticais, resulta: 


— o (6.40). 





c) Força cortante resistida para uma determinada quantidade de armadura transversal 
Conhecida a quantidade de armadura transversal em uma viga (área A, e espaçamento 
s) e a resistência característica do concreto à compressão, é possível encontrar a força 
cortante resistida pela viga. Das equações 6.34 e 6. Ro é possível escrever, trocando Va 


por Vas: 


. A, ] ú ias 
Vas V.= Vo dps -(sena + cosa) 
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Às m9-d-t lg V. 
Va E e -0,9-d-f 4a (sena + cosa) +V 


Com V. =0,6:f.,'b, “d, conforme equação 6.35, e dividindo os dois termos da 
equação acima por (b, * d : sena), tem-se: 


is A 0,6-f 
— Bo =| Ce oQ9d-f.. + pomad 
b, -d-sena ia pad (os en) sena 

Como —E =p iu 
) b,:s-sena Porem 
cs dE pitanase cuid 
b, -d-sena à - sena 


A força cortante resistente é encontrada dividindo a de cálculo pelo coeficiente 
14: 





R 


Pia | det no 


V [oia 09: era +cosa)+ Tá 


sena 


-f | -sena.-(sena + cosa) + 1,11-0,6-£ 
pe Sm 
- 1,11.1,4 . ci 


Colocando f., = 0,15 - fã”, tem-se: 


ck * 


Va =0,644-b, “d [Pra Ema 


-sena. (sena + cosa) +0,10-f2? | (6.41) 
Para É ad E f, em MPa, b, e d em metros, resulta, finalmente, para V, em kN: 
Va =644-b, “d-[ Poa “fra “sena -(sena + cosa) +0,10-f27] (6.42) 
e para estribos verticais: 
Vo =644 a -d [Pouso “Ea +0,10-822] (6.43) 
Exemplo 2 | 


Calcular, usando o modelo de cálculo 1 da ABNT NBR '6118:2014, o espaçamento de 
estribos simples (2 ramos) verticais (a. = 90º) necessário para os dados do exemplo 1 (V 
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= 1300 kN; b, = 70 cm; d = 200 cm; aço CASO; 4 = 12,5 mm ps armadura PRP 
f,=26 MPa = 26000 kN/m?). 


a) Verificação do esmagamento da biela de concreto 


Vas 4 V=1,4: 1300 = 1820 kN é a força tortante solicitante de cálculo. 


Vas =0,27-6,, “fa -b, -d=0,27- 0,896. 2000. 0,7.2- 6289,9kN (equação 


, 


6.31), com a,, = (1 - £,/250) = (1 - 26/250) = 0,896 (£, em MPa). 
Portanto, V, < Vazio e não há perigo de esmagamento do concreto das bielas. 


b) Cálculo da armadura transversal (estribos verticais simples, 4 = 12,5 mm) 
* Força cortante solicitânte de cálculo: 
Vs = 1,4:V= 1,4: 1300 = 1820 kN 


* Força cortante (V,) absorvida por mecanismos complementares ao de treliça 


(equação 6.35): a 


V.=0,6 fab, -d= no 1320 - 0,7: 2 = 1108,8 kN 


fa 
com f,, =“ =0,15.f)” = -0,15. E - =0,15-8,78=1,32MPa = 1320kN /m” 


* Parcela de força cortante resistida pela armadura transversal (equação 6.34): 
Vo Va V, = 1820 - 1108,8 = 711,2 kN 


* Espaçamento s dos estribos verticais (a = 90º) de & = 12,5 mm (equação 687): 


A 
Va (Pe Jose, 


rita =[222 029.200. = s=27,50cm 
s 


O espaçamento encontrado deverá ainda respeitar a quantidade e o espaçamento 
mínimos definidos pela norma, conforme ainda será visto. Verifica-se que a armadura 


oceano O Ot atas a Sd UAI VE CUIICTETO AFMIADO 


necessária caiu significativamente quando se considerou a treliça generalizada, demons- 
trando que a contribuição do concreto não deve ser de maneira alguma desprezada. 

Se a força cortante V,, for negativa, significa que apenas o concreto é suficiente 
para resistir aos esforços dei cisalhamento e, portanto, a armadura transversal será ape- 
nas construtiva, obedecendo aos valores mínimos indicados pela norma. 


Exemplo 3 


Exemplo anterior em termos de tensõés e taxa de armadura transversal (mesmos dados). 


a) Verificação do esmagamento da biela de concreto 


=—S =.2 "" =1 /mº = 
“sa E q 0,70-2,0 1300kN mº = 1,30 MPa 


2600 


tasas = 0, 27(1£, /250)-£, =0,27(1-26/ 250): 20 sai mt =4,49MPa 


Portanto, Ts; £ Trap € não há perigo de esmagamento do concreto das bielas. 


b) Cálculo da armadura transversal (estribos verticais simples) 
* Tensão tangencial solicitante de cálculo: 
sa = 1300 kN/mº = 1,30 MPa 


* Tensão, devida ao concreto, absorvida por mecanismos complementares ao de 
treliça: 


Vo 06£u-bod 


E Rr =0,6-f, = 0,6-0,15-£2º = 0,09-3/26º =0/79MPa 





* Tensão tangencial a ser resistida pela armadura transversal: 
E Tu T.= 1,30,-0,79= 0,51 MPa = 510 kN/m? 


* Taxa ce armadura transversal: 


“5007115 


* Espaçamento dos estribos verticais a = 90º) de da = 12,5 dis calculado « com à 
equação 6.17: 
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Exemplo 4 


Calcular, com o modelo 1 da ABNT NBR 6118:2014, a armadura transversal (somente 
estribos simples verticais) da viga V101 (Figura 6.17), dos exemplos 4.1 e 5.4 dos ca- 
pítulos 4e 5, na seção junto ao apoio central. Dados: aço CASO; f = 20 MPa; estribos 
de'4 = 6,3 mm (0,32 em?); b, 0,25 m;h = 0,90 m; d = 0,8 m; p= 51,1 kN/m (carga 
uniforme atuante na viga); Vo ras = 255,5 kN (cortante máxirria junto ao pilar PS sema . 
redução permitida pela ir como ainda se verá). 


V101 (25/90) 





Diagrama de 255.5 kN 
cortante . Ê 


153,3kN 


GIN O 





255,5 kN 


Figura 6.17 Paquera estrutural e diagrama de forças cortantes da viga V10L. 
a) Verificação do esmagamento da biela de concreto 


Vá 1,4:255,5 


ty —E-= =1789kN/mº =1,79MPa 
b,-d 0,25-0,80 


=0,27-(1-£, /250)-£, =0,27-(1-20/250)- TS ISAAN Im = 


Traz 
=3,55 MPa 


Portanto, Tc, S Tay € não há perigo de esmagamento do concreto das bielas. 


b) Espaçamento da armadura transversal (estribos verticais simples, 4 = 6,3 mm) 
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Tu é 1789 kN/m!? = 1,79 MPa 
tv =—"-=0,6-£, =0,6-0,15-F2º =0,09-4/20! = 0,66MPa 


Tutu 1,79 - 0,66 = 1,13 MPa 
1,1l-v. 1,11-1,13 


Ie = =2,88-107 
Pes ra 500/115 
ao SO o 


Poem b, 2,88-102.25 


6.7.2.2 Modelo de cálculo Il 

No modelo de cálculo II (objeto dg item 17.4.2.3 da Fides é admitido que as 
diagonais de compressão têm inclinação O difererite de 45º em relação ao eixo do ele- 
mento estrutural, podendo ser arbitrada livremente no intervalo 30º < 6 < 45º; nesse 
caso, considera-se que a parcela complementar V sofra redução com o aumento V.. 
Nesse modelo, a resistência da peça é garantida por: 


a) Verificação da compressão diagonal nas bielas de concreto 


v 


r2n=0,54-a, "fa b,'d-sen'e- (cota + cotô) (6.44) 


ou em termos de tensão: 

Tra = 0,54: 0," f," sen? O: (cota + cotd) (4.45) 
com q, = (1 - £,/250), sendo f. em MPa.' 
b) Cálculo da armadura transversal 


A força cortante (V =V.,- V) resistida pel armadura transversal em uma certa seção 
é dada por: Ê 


Va = [Pe posa, «(cota + cor) sena (6.46) 
E s ; . ; 


ou em termos da taxa de armadura transversal, como feito no modelo I: 


At 1 


= ———"———— 6.47 
pe fred sena. -(cota + cor6) (6:07) 
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No caso de estribos verticais, as equações 6.46 e 6.47 tornam-se: 








V. (Ae Jose, «cor 6 (6.48) 
“Lis 1 
Fmwgo — . Ea cot8 id 


Para o valor de V, (parcela de força cortante absorvida por mecanismos comple- 
mentares ao de tréliça) na flexão simples e na flexotração com a linha neutra cortando 
a seção, deve ser observado: 


V=06:tab;d quando Vea S V, (em termos de tensão: 1, = 0,6: f | quando REST); 


V. = O quando Vaz Van (em termos de tensão: T = O quando Toa = Traz)» INterpo- 
lando-se linearmente para valores intermediários. lt 
O valor da inclinação 6 da biela de concreto é bastante controverso e depende, 


entre diversas variáveis, do tipo de carregamento aplicado, porém, segundo a norma, 
deve-se considerá-lo compreendido entre 30º e 45º. 


c) Força cortante resistida para determinada quantidade de armadura transversal 
Da mesma maneira que no modelo I, também é possível encontrar a força cortante 
resistida pela viga com o modelo II, conhecidos A sc f,,a partir da equação 6.46 « 
com V, = Vá Vo trocando Vy por V,.: : 


Vu Vo. +V. (Ae os-a:çu “(cota + cot6)-sena + V. 
a k 


Dividindo os dois termos da equação acima por b, : d * sena, resulta: 





Va “A V 
—u | Ce log9df.. 9). = =. 
Re Edil res “(cota + cot 8) E ESTES 

A . V . 

Como Dosssena Poa fazendo Bj F =To tem-se: 

Vê E t 
— dd 2. = -0,9-f à (cota + cot 0) -sena + —<— 

b, -d-sena Para pra É Aiii sena 


À força cortante resistida é ertcontrada dividindo a de cálculo pelo coeficiente 1,4: 
º 
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Va [maça (cota + cor 6) - sema | RE 
E sena. 1,4 
«Ff. (cota+cotr0)-senta+Lil.t . 
qe CS aa 
1,11.1,4 


V,=0,644b, 'd A a Eu * (cota + cotô) senta + 1,11: 7] (6.50) 
Para f me ET, Cr. MPa, b, e d em metros, resulta, finalmente, para V, ein kN: 
Va =644"b,-d'[pi fa (cota + corf)-senla + 1,117] (6.51) 
E, para estribos verticais: 


Va =644:b, dlpim E to LIT] (652) 


No modelo II r. (ou V, correspondente) varia com t,, (ou:V ,j), e neste caso haverá 
dois valores para a força cortante resistente em função dos valores extremos de T.: 


* Máxima força cortante: resistida: quando 1, = 0,6 - AA = 0,6: 0,15 : 2? = 0,09 
(a; 


ê Mínima força cortante resistida: quando 1, = O. 
Exemplo 5 


- Refazer, com o modelo II da norma, o exemplo 4. Dados: aço CASO; f,, = 20 MPa; es- 
tribos de 4 = 6,3 mm (0,32 cm); b, =0,25 mp hm 0,90 m; d = 0,8 mi Vem = 255,5kN. 


a) Verificição do esmagamento da biela de concreto 


Vip GAMES as 2 -1,79MPa 


“ab .d 0,25-0,80 


No cálculo de tp n (equação 6.45), será usado para O (ângulo de inclinação das 
bielas comprimidas) o menor valor permitido (no caso 30º) para se ter ideia do que 
ocorre quando se afasta bastante do modelo tradicional ae 45º); para armadura trans- 
versal vertical, a = 90º. 


tais 0,54 - a, f.,* sen?B * (cota + cotd) * 
20 ) 20 2 
Tra = 0,54-| 1 ET “Tg sen 30 -(cot 90 + cot 30) = 7,097 - 0,433 = 3,07 MPa 
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e, portanto, Ts, < Trop Não havendo perigo de esmagamento do concreto das bielas; 
a tensão limite para a biela, neste casos é menor que para O = 45º (Tao, ” 3,55 MPa 
modelo 1). | 


b) Espaçamento da armadura transversal (estribos verticais simples, 4 = 6,3 mm) 


Va 1,4:255,5- 
Nu. b$:2555 yrggany 2 =1,79MP 
Et.d 0,25. 080". o E 


O valor de r, é da de Tcy €, na flexão simples, resulta: 
T.=Oset sa = Traz E 3,07 MPa 
t =0,6-f., =0,6:0,15- fa" =0,09- po? =0,66MPa se ty, <7, -06- fia pu 
ao modelo 1). 


Neste caso, deve ser feita.uma interpolação linear: 


Valor de t, (MPa) Valor de tç, (MPa) 
E 
EE ER 






“resultando para T:. 


t.-0,66 1,79-0,66 


O =D" > 1,=0,351MPa 
0,0-0,66 3,07-0,66 


e da equação 6.38: 


Te Tum te 1,79- Gastos SAAAdo ME 


Com a equação 6. g c0= Eu (cot30º = 1 732), fesutia para a taxa de Rd q 
transversal: 


hit ne o dll 1439 1 =2,12:10º 


mo cotô S00 415 1,732 


Finalmente pela equação 622 com estribos de 4 = 6,3 mm (0,32 em)), resulta pus 
o espaçamento: 
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A fá 2:0,32 
=—E. 2,12-10 12, 10 
Pow, 90 b im >» Era —— em 


O modelo de cálculo II, para inclinação das bielas igual a 30º, apresentou espaça- 
mento dos estribos maior que o calculado com o modelo I (s = 8,90 cm). 


6.8 PRESCRIÇÕES PARA O DETALHAMENTO DA ARMADURA TRANSVERSAL 


Como visto, as armaduras destinadas a resistir aos esforços de tração provocados 
por forças cortantes podem ser constituídas por estribos e barras dobradas. 

Para détalhar a armadura transversal de uma viga devem ser observadas diversas 
recomendações, estabelecidas pela ABNT NBR 6118:2014, algumas das quais já trata- 
das em outros capítulos, tais como: 


* Cobrimento, que são os já indicados pará as demais armaduras, tratado no item 
7.4 da norma (seção 4.6 do capítulo 4); 

* Ancoragem, tratada no item 9.4.6 da norma (seção 5.3.2.4 do capitulo 5); 

e Ganchos e diâmetros internos de dobramento, tratados no item 9.4.6.1 da 
norma (seção 5.3.3.2 do capítulo 5). 


6.8.1 QUANTIDADE MÍNIMA DE ESTRIBOS 

Nos elementos lineares submetidos à força cortante, deve sempre existir uma ar- 
madura transversal mínima. Fazem exceção: os elementos em que b, > 5 - d (d é a altura 
útil da seção), que devem ser tratados como laje (capítulo 7); as nervuras de lajes ner- 
vuradas com espaçamento menor ou igual a 65 em (item 13.2.4.2 da norma); e alguns . 
casos particulares de pilares e elementos lineares de fundação. 

Particularmente no caso das vigas, conforme o item 17.4.1.1.1 da ABNT NBR 
6118:2014, deve haver sempre uma armadura transversal mínima, constituída por estri- 
bos colocados em toda a sua extensão, com a seguinte taxa geométrica: 


= =“ (6.53) 


em que: 


A, — área da seção transversal dos estribos; 
s — espaçamento entre os estribos, medido segundo o eixo longitudinal da peça; 
a — inclinação dos estribos em relação ao eixo longitudinal da peça; á 
b, — largura média da alma; 
. E — valor característico da resistência aq escoamento do aço da armadura 


pote 
"“ transversal; 
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fa =0,3-YJfá, resistência média à tração do concreto. 


Assim, considerando uma seção em que o concreto tenha £, = 20 MPa e a arma- 
dura transversal seja composta somente de estribos verticais (a = 90) de aço CASO ma 
= 500 MPa), o valor da taxa geométrica mínima será: 


Pam =0,2- Rn La 0,00088 


valor inferior ao exigido pela ABNT NBR 6118:1980 (0,0014), que era independente 
das resistências do concreto e do aço. 

É possível determinar a força cortante resistida correspondente à taxa de armadu- 
«' ra transversal mínima para uma dada seção e conhecidos o aço e o concreto; isso possi- 
bilita armar a viga apenas com a armadura transversal minima em toda a sua extensão, 
complementando-a nos trechos em que a força cortante solicitante for maior que a 
resistida. O cálculo pode ser feito a partir das equações 6.42 c 6.51, Gorresponiceates aos 
modelos de cálculo 1 e II, respectivamente: 


Modelo I: 


V 


Ri,omin 


f 
a [Un sen (eo ecos) 017 


o E o 
V, 684, doa SE fa el «sena. “ema + cosa) +0,1 | 


a 


4 


Vasouo =644-b, «d-[0,0522. po. “sena -(sena + cosa) +0,1-f4º] (6.54) 


RJ,omin 
e para estribos verticais: 
Vatomia =644-b, -d-(0,1522-147)=98-b, -d-fã” (6.55) 


com V.. em kN, b, e d em metros e £, em MPa. 


RLp min 


- Modelo HI: 


Viulpoi 


=644-b, -d-[0,0522-f2": (cota + cot6)-senla +1,11-1, ) (6.56) 


e para estribos verticais:, 
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V, 


RILgmia 


=644-b, -d:(0,0522-fi” .cot0+1,11-7,) - (6.57) 


com Va, am em kN, b, e d em metros e t, em MPa, com os valores extremos 1, = 0,09 
'fPer,=0. 


6.8.2 CARACTERÍSTICAS DOS ESTRIBOS 

Os estribos para a força cortante podem ser fechados ou abertos. Segundo o item 
18.3.3.2 da norma, os estribos devem ter um ramo horizontal que envolva as barras 
da armadura-longitudinal de tração (região de apoio das diagonais ou bielas), e serem 
ancorados na extremidade oposta. Quando essa extremidade puder estar em região 
também tracionada, o estribo deverá ter o ramo horizontal fechado nessa região ou 
complementado por ineio de batra adicional. E 

Segundo esse mesmo item, o diâmetro da barra que constitui o » estribo deverá 
atender aos seguintes limites: 5 mm s 4 < b,/10. 

Quando a barra for lisa, seu diâmetro não poderá ser superior a 12 mm. No caso 
de estribos formados-por telas soldadas, o diâmetro mínimo pode ser reduzido para 4,2 
mm, desde que sejam tomadas precauções contra sua corrosão. 

O ângulo de inclinação a das armaduras transversais em relação ao eixo do ele- 
mento estrutural deve estar compreendido entre 45º e 90º. 


6.8.3 CONSTITUIÇÃO DA ARMADURA TRANSVERSAL 

A ABNT NBR 6118:2014 (item 18.3.3.1) permite que a armadura transversal 
destinada a resistir aos esforços de tração provocados por farças cortantes seja cons- 
tituída de, estribos, combinados ou não com barrãs dobradas ou barras soldadas; en- 
tretanto, se houver barras dobradas, estas não poderão suportar mais do que 60% do 
esforço total a ser resistido pela armadura transversal (item 17.4.1.1.3). 

Podem ser utilizadas barras transversais soldadas, devidamente ancoradas, com- 
binadas com estribos fechados, também mantida a proporção resistente de 60% para 
as mesmas (item 17.4.1:1.4 da norma). Neste caso, se não forem utilizados estribos, a 
totalidade da armadura transversal deve ser de barras soldadas. 


6.8.4 ESPAÇAMENTO ENTRE ELEMENTOS DA ARMADURA TRANSVERSAL 

O espaçamento mínimo entre estribos, medido segundo o eixo longitudinal do 
elemento estrutural, deve ser suficiente para permitir a passagem do vibrador, garan- 
tindo um bom adensamento. O espaçamento máximo (6 |) deve atender às seguintes 
condições, de acordo com o item 18.3.3.2 da norma: 


' 0,6:d S 300 mm seVy, S0,67-Vis 
$10,3-d S 200 mm seV,, > 0,67- Va 
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O espaçamento transversal (S qua) entre ramos sucessivos de estribos não deverá 
exceder os seguintes valores: 


d <800 mm seV,, S0,20: Va - 
$10,6-d <350 mm seVj > 0,20-Vas 
sendo V. ., à força cortante resistente de cálculo relativa à ruína das diagonais compri- 
midas de concreto; pode ser calculada pelas Equações 6. 31 e 6.44, para os modelos 1 e 
II, respectivamente. 


6.8.5 CARGAS PRÓXIMAS AOS APOIOS 

De acordo com o item 17.4.1.2.1 da ABNT NBR 6118:2014, para o cálculo da 
armadura transversal, no caso de apoio direto (carga e reação de apoio aplicadas; em 
faces di do elemento estrutural, comprimindo-o), é permitido: 


. considerar a força cortante oriunda de carga distribuida, no trecho entre o apoio 
e a seção situada à distância d/2 da face do apoio, constante e igual à desta seção 
(Figura 6.184); 

* reduzir a força cortante devida a uma carga concentrada, aplicada à distância a < 
2: d do eixo teórico do apoio, nesse trecho de comprimento a, multiplicando-a 
por a/(2 * d) (Figura 6.18 b). 






Md 





Disgraniá dá cortante 


a) Viga com carga distribuida i b) Viga com carga concentrada 
Figura 6.18 Redução da força cortante em regiões próximas aos apoios. 


Essas reduções não se aplicam à verificação da resistência à compressão diagonal 
do concreto, ou seja, para a comparação de V,, com V pp nos modelos 1 e II. No caso de 
apoios indiretos, as reduções também não são permitidas. 


ExempLo 6 


Detalhar a armadura transversal (somente estribos) ao longo da viga V101 da Figurã 
6.17 (exemplo 1 do capítulo 4 e exemplo 4 do capitulo 5), utilizando o modelo de 
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“cálculo I e as recomendações da ABNT NBR 6118:2014. Dados: CASO; £,, = 15 MPa; 
estribos de 4 = 6,3 mm; b, = 0,25 m; d = 0,8 m. 


a) Verificação da tensão de compressão nas bielas (compressão diagonal do concreto) 
A verificação da compressão nas bielas de concreto (diagonais comprimidas) foi feita 
no exemplo 4 para a força cortante V = 255,5 kN e f,, = 20 MPa, com o seguinte resul- 
tado: Tg; = 1,79 MPa e Tras 3 3,95 MPa (t,, s Tai não havendo perigo, portanto, de 
esmagamento do concreto das bielas. : 


b) Cálculo da armadura transversal mínima necessária para a viga 
Antes de calcular e detalhar a armadura para toda a viga, será calculada a armadura 
minima necessária conforme a norma. oe Acorda com o modelo 1, a armadura mínima 


é dada pela equação 6.53: 


fam 0,3-420º 
=0,2.+ -0, 2:—————— =0,00088' 
Powsomin = Fo 500 - 


O máximo espaçamento possível para que a taxa mínima necessária seja atingida 
para estribos verticais de 6,3 mm é: 


. A ni » ” 
Pr90min ET > 0,00088 = 20.32 => s< 29,10cm 
COM b,'s 25-s 


A norma também estabelece o máximo espaçamento que pode haver entre os 
estribos, dependendo do valor da relação entre V,, é V aa 


Vea = 1,4: 255,5 = 357,70 kN 


Vas =0,27- (1-£, /250)-£, -b, -d=0,27-(1-20/250)- Es .0,25-0,80= 
= 709,70 kN 

Vu 357,70 0,6-d=0,6-80 = 48cm 

Va 709,70 0067 S Sao sfapem 0 Say $30cm 


Dessa maneira, o espaçamento correspondente à'armadura mínima deverá ser, no 
máximo, igual a 29,10 cm. Será adotado, por facilidade de execução, espaçamento para 
a armadura mínima igual a: 


5 = 25 cm, com estribos verticais de 4 = 6,3 mm. 
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c) Cálculo da força cortante resistida pela armadura mínima | 7 
É possível, agora, calcular qual a força cortante a que a vig: resiste correspondente à 
. armadura transversal mínima, no caso estribos simples de 4 = 6,3 mm a cada 25 cm. 
Será colocada armadura mínima nos trechos em que a força cortante atuante for menor 
ou igual à correspondente a essa armadura mínima. Para cada um dos demais trechos 
(força cortante atuante maior que a mínima), será calculada a armadura (espaçamento 
e, se necessário, novo diâmetro do estribo) pára a maior força cortante do trecho. 

A taxa de armadura para a viga é dada pela equação 6.17, e no caso com estribos 
simiples verticais (a = 90"), de 4 = 6,3 mm, espaçados em 25 cm, resulta: 

A .2:0,32 


=——E  =—-—— =0,001024 
Preso b,-s:sena 25:25, 


A força cortante resistida, correspondente a essa taxa, é calculada com a equação 
6.43: 


V, =644-b, d (Pe Eis +0,10-82º) 


Va = 644: 0,25 - 0,80 - (0,001024 - 500/1,15 + 0,10 - 2027) = 152,2 kN 


Verifica-se nos diagramas das figuras 6.17 e 6.19 que a força cortante nos apoios 
extremos (153,3 kN) é praticamente igual à força resistida pela armadura minima, e no 
apoio central (à esquerda e à direita) a força cortante é maior (255,5 kN). Assim, nas 
regiões onde a força cortante é menor ou igual a 153,3 kN (admitida igual à resistida) 
será colocada armadura mínima, e nas regiões em que a força cortante está entre 153,3 
kN e 255,5 kN deverá ser calculada e colocada a armadura para a maior força do trecho 
(Vç = 255,5 kN). 

A armadura transversal para V, = 255,5 kN, constituída de estribos Simplis verti- 
cais e Q = 6,3 mm, já foi determinada no exemplo 4 para aço CASO e concreto com f,, 
= 20 MPa. O cálculo está reproduzido resumidamente a seguir: 


ta = 1789kN/ m? = 1,79MPa;r, = 0,09-3/20? = 0,66MPa;t,. =1,79-0,66= 
= 1,13 MPa. 
11l.to  1,11:1,13 


Pe 
fes 500/15 


O correto é escolher um, espaçamerto menor que o encontrado (8,90 cm), mas 

“isso levará a uma execução mais trabalhosa, podendo inclusive haver problemas na 

concretagem; assim, nessas regiões, serão adotados estribos duplos de $ 6,3 mm a cada 
17,5 cm, conforme detalhado na Figura 6.19. Em resumo: 
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- regiões em que a cortante é inferior a 153,3 kN — estribos simples de 4 = 6,3 
"mma cada 25,0 em; 
* regiões de cortante entre 153,3 kN e 255,5 kN — estribos Edo de 4 = 6,3 


mm a cada 17,5 cm. 


d) Comprimento do trecho com armadura mínima 

Pode-se determinar analiticamente, usando os valores do diagrama de forças cortantes, 
o comprimento c, a partir dos apoios extremos, do trecho da viga em que a armadura 
será a mínima. De acordo com o diagrama da Figura 6.19, por semelhança de triângu- 
los tem-se: 


153,3+255,5  153,3+153,3 


> c=6,0m 
8 c 


e) Número de estribos em cada região 
A quantidade de estribos em cada região, colocados a partir da face dos pilares, que têm 
dimensão de 40 em na direção da viga, é.a seguinte: 


600 —'20 
5 





regiões com armadura mínima: n = = 23,2 — adotam-se 24 estribos simples. 


— 20 





2 
Demais eEiDes n= = 10,28 > adotam-se 11 estribos duplos 


Com todos os valores já obtidos, é feito o detalhamento dos estribos apresentado 
na Figura 6.19: . 
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N1606,3 
(217) 
V101 (25/80) A B : [| | | 


AA 
N1706.3 (208) 


153,30 kN 





Figura 6.19 Detalhamento dos estribos da viga V101. 


ADENDO 


Resumo DAS EXPRESSÕES RELACIONADAS NESTE CAPÍTULO . 
Expressões para a análise de tensões na flexão simples no estádio I (seções 6.1 a 6.3). 


Tensão normal em uma seção a uma cota y do centro de gravidade 


.M, 
aid é - (6.1) 


Tensão tangencial em uma seção a uma cota y do centro de gravidade 













Momento estático de uma seção retangular em um ponto distante kda fibra com- 
primida : 
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Tensão tangencial máxima em uma seção retangular em função da altura 


Tensão SE máxirria em uma seção E em função do braço de alavanca 





Expressões para a análise de cortante com a treliça clássica de Môrsch (seções 6.4 e 
6.6). 


Força resultante das tensões nas barras da armadura transversal em uma biela tracio- 
nada 


F,:sena=V (6.10) 


Força resultante E tensões em função da área das n barras da armadura em uma 
biela tracionada 


Fi=Açon'f (6.11) 


Força resultante das tensões nas barras da armadura transversal em uma biela tracio- 
nada no ELU 
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Relação entre a área da armadura transversal e força cortante no ELU 


2tecara 2 Rat 


sena farz(L+cota) 2 ATER 


Expressão para cálculo de espaçamento da armadura transversal a partir da taxa de 
armadura e braço de alavanca z 


A 


s-b, -sena “Db. -z fa” sena -sena.-(1 + cota) 


Taxa da armadura transversal em função da Es cortante atuante de cálculo 


=1,10.—= 
” B..d fa sena-(sena + cosa) -sena - Rs +cosa) 


Eno da armadura transversal em função da tensão convencional de cisalhamento de 


=h — RIO 
sena rias + cos a) - 


Espaçamento da armadura transversal em função da altura útil d e da for cortante 
de cálculo . 


Aptd- E (sena + cosa) 


Ro 1,10-Vy 
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Taxa de armadura transversal vertical (estribas verticais) 


Espaçamento da armadura transversal vertical (estribos verticais) em função da'altu- 
ra útil d e da força cortante de cálculo 


Largura da biela comprimida 
AB = 2: senf) - (cota + cotf) 
Tensão na biela comprimida em função da força cortante de cálculo 


1 


“sen 2B.(cora + cor) 


Tensão na biela comprimida em função da tensão de cisalhamento convencional de 
cálculo 


0 - tg 
“ sen'B-(cota + cotB) (cota + cotB) 


Ss 





Expressões pi a vesificação do estado limite últizso (vação 6. 72). 


Verificação das diagonais (bielas) comprimidas 
Voa S Vo (6.29) 


Verificação da ruína por tração diagonal com parcelas absorvidas por mecanismos 
complementares c por armadura erre 


Vas V+V. (6.30) 







Vos 
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Expressões relativas ao saodledo de cálculo 1 (seção 6.7.2.1). 
Verificação da diagonal comprimida em termos de força cortante 
Voa < Vas = 0,27: -b,d (6.31) 










Verificação da diagonal nenem em termos de tensão 


aus = 0,27 (1 -4,/250) *f (6.32) 


Parcela da força cortante de “dado Broa APRE concreto (mecanismos Ea 
mentares) 


] 
s 
) 
A 
] 









V=06-f,b.'d (6.35) 


Parcela da força cortante de cálculo resistida por armadura transversal 











Parcela da tensão de cisalhamento de cálculo absorvida por armadura transversal 
TE Tu T. (6.38) | - 
Taxa de armadura transversal em função da tensão de cisalhamento 






Valor em N da força cortante E resistida por armadura transversal | 


Va =0,644-b, -d-[Pu.a “fa “sena -(sena + cosa) +0,10-622] (641) 





. 
10 UICuIu e UC LAI! Idi HEIHU UU ESUULUIAS USUMIS UE CUIICIETU AIMIAO 


V, =644-b, dp, abas sena -(sena + cosa) + 0,10- 82] (6.42) 


Idem em kN para estribos verticais 


Vp =644:b, “d-[puog Eus +0,10-82º] 





Expressões relativas ao modelo de cálculo 11 (seção 6.7.2.2). 


Verificação da diagonal comprimida em termos de força cortante 


Veastt =0,54a,' f;'b,d-sent0 (cota + cotê) 









Verificação da diagonal comprimida em-termos de tensão 


=0,54-a,' f,' sen? 8 - (cota ; cotô) (6.45) 








Tra 


Parcela da força cortante de Ataleito resistida por armadura transversal 





“| Valor em N da fofça cortante de cálculo resistida por armadura transversal 


V,=0,644:b “d:[p fig" (cota + cotô)- senta + 1,117] (6.50) 
















Va=644:b, d-[p..: fo (cota + cotô) senta + 1,11-7] (6.51) 


Idem em kN para estribos verticais . l ' 


Va = 644 "bo dp" fa" cot0 + 1,117] 
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Expressões de valores mínimos para armadura transversal. 


Taxa de armadura transversal (estribos) mínima 





Va «Pin 


=644-b, -d- [o, 0522-fi- sena -(sena + cosa) + 0,1- Ea] 


Vrum =644-b, “d(0,1522-82º)=98-b, «dof2? 


Rlomin 


Valor em kN da força cortante resistida por armadura transversal mínima 
modelo II) 


V =644-b, qo 111.1 E! (6.56) 


Rilomin 


V 


Rilpmin 


=644-b, -d-(0,0522-fi” .cot0+1,11-7,) 


CarítuLo 7 


PAVIMENTOS DE EDIFÍCIOS COM LAJES MACIÇAS | 


7.1 IntTrODUÇÃO 


Sob o ponto de vista estrutural, lajes são placas de concreto e estas últimas são 
elementos estruturais de superficie plana (elementos laminares simétricos em relação 
ao seu plano médio), em que à dimensão perpendicular à superficie, usualmente cha- 
mada espessura, é relativamente pequena comparada às demais (largura e comprimen- 
to) e sujeitas principalmente a ações normais a seu plano. 

Quando as ações estão contidas em seu plano, os elementos de superficie são 
chamados de chapas; se forem de concreto, cujo vão seja três vezes menor que a maior 
dimensão da seção transversal, são usualmente denominadas vigas-parede. 

Os elementos estruturais de superficie não plana são chamados de cascas. Essas 
definições podem ser encontradas no item 14.4.2 da ABNT NBR 6118:2014. 

O pavimento de uma edificação, que é um elemento estrutural de superficie, pode 
ser projetado com elementos pré-moldados ou moldados no local. O pavimento mol- 
dado no local pode ser composto de uma única laje (maciça ou nervurada), sem vigas, 
ou de um conjunto de lajes, maciças ou nervuradas, apoiadas em vigas. Essas três pos- 
sibilidades estão mostradas na Figura 7.1. Neste capítulo, estuda-se apenas o segundo 
caso, ou seja, pavimento composto: de lajes maciças de concreto armado paço de 
concreto) apoiadas em vigas em seu contorno. 

Uma das características das lajes maciças é que elas distribuem, diferentemente 
das pré-moldadas, como visto rio capítulo 2, suas reações em todas as vigas de contor- 
no. Com isso, há um melhor aproveitamento das vigas do pavimento, pois todas elas, 
dependendo apenas dos vãos e condições de contorno, podem ter cargas da mesma] 
ordem de grandeza. Outra vantagem em relação às pré-moldadas está na facilidade em 
colocar, antes da concretagem, tubulações elétricas ou de outros tipos de instalações. 

É oportuno destacar que as fôrmas representam uma grande parcela do custo final 
da estrutura, e em particular da laje; entretanto, o custo de pavimentos com lajes maci- 
ças diminui consideravelmente quando o pavimento se repete, pois pode ser utilizado o 
mesmo jogo de fôrmas e escoramentos várias vezes. 

A relação entre a altura (espessura) e o menor vão da laje-de pavimentos de edi- 

. ícios costuma variar de 1/40 a 1/60. Considera-se que a laje cuja relação se encaixa 
dentro desses. limites tem uma altura considerada pequena para efeito de cálculo. As 


placas de espessura maior que 1/3 do vão devem ser calculadas como placas espessas 
(não apresentadas neste livro). 

Quando a relação entre o vão maior e o menor da laje é menor ou igual a dois, 
costuma-se considerar, para efeito de cálculo, que essa laje trabalha em duas direções ou 
é armada em duas direções; quando essa relação é maior que dois, a laje é considerada 
trabalhando em apenas uma direção (a do menor vão) e é armada apenas nessa direção 
(sem levar em conta armaduras construtivas ou mínimas exigidas). 

A concretagem de lajes e vigas costuma ser realizada de uma única vez, definindo 
um único elemento laje-viga, embora, por questão de simplificação e para efeito de 
cálculo, geralmente não se considere esta ligação monolítica, admitindo-se a laje sim- 
plesmente apoiada nas vigas de contorno, no caso de lajes isoladas. 





a) Laje sem vigas 





Figura 7.1 Esquemas estruturais de pavimentos de concreto. 
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7.2 MértoDos DE CÁLCULO i 


Há basicamente dois métodos de cálculo para as lajes maciças: o elástico e o de 
ruptura. O primeiro se baseia na análise do comportamento do elemento sob carpas 
de serviço e concreto íntegro (não fissurado). O segundo procedimento se baseia nos 
mecartismos de ruptura das lajes. Os dois procedimentos anteriores têm deficiências. 

No método elástico, subestimam-se os deslocamentos, pois não é considerada a 
fissuração do concreto; também não se pode dizer que os esforços na situação de ruptu- 
ra, usados no cálculo da armadura, são proporcionais aos obtidos em serviço. 

O método de ruptura é desenvolvido com base no mecanismo de “uptura da laje, 
ou seja, procura identificar de que forma a laje chega ao colapso, c, para esta situação, 
são calculados os esforços pela chamada teoria das charneiras plásticas; normalmente, 
é dificil, neste caso, determinar os deslocamentos, não sendo possível, assim, precisar 
informações sobre o comportamento da estrutura em serviço. Às recomendações sobre 
o método estão nos itens 14.6.5 e 14.7.4 da ABNT NBR 6118:2014. 

Apesar das diferenças, em ambos são utilizados os conceitos de ruptura da seção 
transversal no cálculo e detalhamento da armadura e os conceitos de método elástico 
na verificação do comportamento da estrutura em serviço. 

Neste livro não será abordado o método de cálculo de lajes na ruptura; ape- 
nas recomenda-se a leitura, entre outros, dos trabalhos de Johansen, Langendonck e 
Montoya et al. é 


7.3 MétoDo ELÁSTICO 


O método elástico, clássico ou linear (denominação usada na norma brasileira), 
pode ser também designado por teoria das placas delgadas ou, ainda, pela de Kirchhoff, 
e pode ser encontrado detalhadamente em Timoshenko & Woinowsky, Martinelli et 
al e Bares. Esse método se baseia nas equações de equilíbrio de um elemento infinite- 
simal de placa e nas relações de compatibilidade das deformações do mesmo. Como já 
explanado, as lajes maciças são placas delgadas de concreto e, portanto, a elas se aplicam 
todos os conceitos e teorias desenvolvidas para as placas delgadas. 

Segundo a ABNT NBR 6118:2014, item 14.7.3, os métodos bascados na teo- 
ria da elasticidade podem ser utilizados nas estruturas de placas, com coeficiente de 
Poisson v (relação entre as deformações transversal e longitudinal de um elemento 
submetido a uma determinada foiça) igual a 0,2, desde que atendidas às condições dos 
itens 14.5.2 e 14.5.3, que tratam da análise linear, e dos itens 14.7.3.1 e 14.7.3.2, que 
se referem aos valores de rigidez e das condições de redistribuição de momentos e de 
ductilidade a respeitar. 

35 Johansen (1962, 1972), Langendonck (1970) e Montoya et al. (1991). 
36 Timoshenko & Woinowaky (1959), Martinelli et al. (1986) e Bares (1972). 
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Basicamente, a norma estabelece que o valor do módulo de elasticidade a ser usado 
é o secante E e que na análise global e determinação de esforços podem ser conside- 
radas as características geométricas da seção bruta de concreto dos elementos estrutu- 
rais. Em análises locais para cálculo dos deslocamentos, na eventualidade da fissuração,- 
esta deve ser considerada. Também préscreve que os resultados de uma análise linear 
são usualmente empregados para a verificação de estados limites de serviço, e especi- 
fica ainda que os esforços solicitantes decorrentes de uma análise linear podem servir 
de base para o dimensionamento dos elementos estruturais no estado limite último, 
mesmo que esse dimensionamento admita a plastificação dos materiais, desde que se 
garanta uma ductilidade mínima às peças. 


7.3.1 HiPÓTESES DE CALCULO 

Considera-se que as placas são constituídas de material homogêneo, elástico, isó- 
tropo, linear fisicamente e têm pequenos deslocamentos. O concreto armado não é um 
material homogêneo, pois é constituído de aço e Concreto, porem; para fins pritcõe e 

. simplificação de cálculo, será admitido assim. 

A propriedade da elasticidade refere-se ao fato de que o elemento feito de mate- 
rial elástico volta à sua forma inicial quando é retirada a carga que nele atua. 

Material isótropo é aquele que tem as mesmas propriedades independentemente 
da direção observada, ao contrário do material ortótropo, que tem propriedades dife- 
rentes em duas direções ortogonais. 

” Diz-se que um material é linear fisicamente quando a relação entre tensões e 
“deformações se mantém Jinear, não se levando em conta, portanto, a fissuração, no caso 
do concreto. 

À consideração de pequenos deslgadrneáido permite eferuar os cálculos usando 
o princípio da superposição de efeitos, ou-seja, admite-se a linearidade geométrica, que 
é verificada, na prática, na maioria dos casos. 

Quando há linearidade geométrica, os esforços, e consequentemente as tensões, 
não são afetados pelo estado de deformação da estrutura. 

Admite-se também a manutenção da seção plana após a deformação e a represen- 

«tação dos elementos por seu plano médio. 

Para facilitar o emprego das condições de contorno na resolução do problema de 

determinação de esforços, fazem-se, na maioria das vezes, outras considerações, tais como: 


a) A ação das placas nas vigas de contorno se faz somente por meio de forças verticais, 
não havendo transmissão de momentos de torção para 2s vigas; 

b) As ações das placas nas vigas são uniformemente distribuídas e não há transmissão 
de carga diretamente para os pilares; a carga nas placas é transferida para as vigas e, 
daí, para os pilares; 

c) As vigas de contorno são indeslocáveis na direção vertical; 
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d) A rotação das placas no contomo é livre (apoio simples) ou totalmente impedida 
(engastada). 


Na bibliografia citada há algumas soluções em que à fgida vertical da viga é. 
considerada, assim como há processos que possibilitam utilizar uma rigidez à rotação 
intermediária entre a livre e a engastada. Essas soluções são dificeis de se empregar na 
prática e acabam servindo mais como parâmetro de controle para outros processos. 


7.3.2 EqUAÇÃO.FUNDAMENTAL | 

A equação diferencial fundamental das placas delgadas (obtida Bor equilíbrio e 
compatibilidade de deslocamentos de um elemento infinitesimal, relacionando mo- 
mentos fletores com curvatura) submetidas a uma carga p (x,y) é: 


em que: 


w — deslocamento vertical; 
*,y — coordenadas de um ponto genérico da placa; 
p — intensidade da carga atuante; 
o EM 
12(1-v?) 
E - módulo de deformação longitudinal do concreto; 
v — coeficiente de Poisson. - 


-éa rigidez à flexão da placa; 


Resolvendo a equação fundamental 7.1, obtém-se a expressão para a superficie 
elástica w = w (x, y), e com suas derivadas os momentos m, e m, nas direções x e y 
respectivamente: 





ol ij . (7.2) 


* É interessante analisar a rigidez à flexão D da placa. À equação fundamental foi 
obtida para momentos atuando por unidade de comprimento, ou seja, se atuar um mo- 
mento total M, (adota-se como M, o momento que deve ser resistido com armadura na 
direção x) na placa, de Re £, o momento m, em uma largura unitária é, conforme 
a Figura 7.2: 


— .— — Uvas cmo cce ram UM DON ANIS NESUSNSOS NET AZ LTL di ILS 


(7.4) 





Figura 7.2 Momento m, por unidade de comprimento atuante na placa. - 


A rigidez à flexão da placa transforma, numérica e dimensionalmente, curvaturas 
em momentos do mesmo modo que nas vigas. Para efeito de comparação, considere 
uma viga de altura h e largura b unitária (Figura 7.3). 


E q A E 
Ná 


Figura 7.3 Seção transversal de uma viga de altura h e largura unitária. 
Para essa viga, o produto de rigidez (E - 1) é dado por: 


1h Eh 
12 - 12 


E-I=E- 








(7.5) 


“que equivale à rigidez D da placa (com largura unitária e mesma altura da viga), a me- 
nos do fator (1 - v); esse fator faz com que D seja maior que o produto E -T(D > E - 
T), donde se conclui que a placa é mais rígida do que a viga (para uma mesma largura 
e altura). 

Como o coeficiente de Poisson tem, usualmente, valores entre 0,1 e 0,4, depen- 
dendo do material, verifica-se que a diferença entre a rigidez da placa e da viga não é 
tão significativa, conforme indicado no Quadro 7.1. 
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Quadro 7.1 Valores da rigidez de uma viga e laje de mesma altura. 


Ecs ps e LE cas 
[ana um [om [om | om [am 









02 
[Vig E 10,083 -h:2-E-1 0,083-h-2-E -1]0083-h-2:E.-1/0,083-h->-E-1/0083-h-3-E.] 
| Lie: [0083-h:3-E-1 0084 -b"*-E-1[0087-h:*-E-1[0052:h-*-E -1]0,099-h-3-E.1] 


7.3.3 Processos DE RESOLUÇÃO 

A determinação dos esforços e dos deslocamentos de placas pode ser feita consi- 
derando-se as cargas em serviço, a partir da equação fundamental, ou, simplesmente, 
montando outro tipo de modelo, visto que essa equação tem solução analítica para 
poucos casos. Dessa forma, há os seguintes processos de resolução, sendo que aqui será 
empregado o último deles para o cálculo das lajes: 





a) Diferenças finitas; 

b) Elementos finitos; 

c) Grelha equivalente; p 

d) Utilização de séries para a representação do valor de p (x,y). 


7.3.4 CALCULO POR DIFERENÇAS FINITAS 

O cálculo por diferenças fânitas consiste na integração numérica da equação dife- 
rencial, que é substituída por outra, de diferenças finitas. No cálculo, a placa é dividida em 
uma malha que se adapte ao seu contorno, e substituem-se as derivadas por expressões 
aproximadas, determinadas empregando-se convenientes polinômios de interpolação. 

As derivadas do polinômio são consideradas como aproximadamente iguais às da 
função incógnita, cujas derivadas parciais se pretende substituir pelas diferenças finitas, 
como, por exemplo: . 


d, = à, = Y1TYi 


dA mM 
Essas expressões são aplicadas para diversos pontos, permitindo que a solução 
: : À ' 
do problema seja feita geralmente por meio da resolução de um sistema de equações 
lineares.” 


7,3.5 PROCESSO DOS ELEMENTOS FINITOS 

No processo de elementos finitos, subdivide-se a placa em elemêntos de dimensão 
finita conectados por pontos nodais, impondo-se nestes pontos a compatibilidade de es- 
forços e de deslocamentos. É utilizada, para tanto, a equação fundamental, exprimindo-se 


37 Martinelli e al. (1986). | 






E Pa 


cu ua mare res to vas aqu st iIS 


os deslocamentos w com polinômios cujos coeficientes devem ser determinados. Essas 
condições, aplicadas aos diversos pontos nodais dos elementos, conduzem a um sistema 
de equações lineares cuja solução não apresenta grandes dificuldades. 


7.3.6 PROCESSO DE GRELHA EQUIVALENTE 

O processo de grelha equivalente ou analogia de grelha foi utilizado inicialmente 
por Marcus" para calcular esforços em placas com bordas indeslocáveis verticalmente. 
O procedimento consiste em substituir a placa (laje) por uma malha equivalente de 
vigas (grelha equivalente). - 

No caso de pavimentos de edifícios compostos de Lajes e vigas, pode-se usar o' 
mesmo procedimento. À Figura 7.4a apresenta a planta de um pavimento em que se 
identificam duas lajes, cinco vigas e seis pilares. Na Figura 7.4b são indicados os eixos 
dos elementos da grelha equivalente que representa a estrutura mostrada na Figura 
7.4a. Os pilares são considerados, nessa situação, indeformáveis na direção vertical. 

“As cargas distribuídas se dividem entre os elementos da grelha equivalente de 
acordo com a área de influência de cada elemento. Podem ser consideradas uniforme- 
mente distribuídas ao longo dos elementos óu, dentro de certa aproximação, concentra- 
das nos nós. Às cargas concentradas atuantes na estrutura devem ser aplicadas nos nós 
da malha; quando a posição delas não coincidir com um nó, deve-se adequar q malha 
ou adotar valores equivalentes da carga nos nós mais próximos. 

A rigidez (deslocamento para um esforço unitário de certo elemento) à torção e 

a rigidez à flexão são tratadas como concentradas nos elementos correspondentes da 
grelha equivalente. Cada uma deve ter valor tal que, ao se carregar a estrutura real e a 
da grelha equivalente, se obtenha o mesmo estado de deformação e os mesmos esforços 
nas duas estruturas. Isso pcorre apenas aproximadamente em virtude da diferença de 
* características das duas estruturas. Entretanto, utilizando malhas com espaçamentos 
adequados e definindo as rigidezes de maneira apropriada, consegue-se obter valores : 
razoáveis para os deslocamentos c esforços do pavimento. 


38 Timoshenko & Woinowsky (1959). 


Car.7 Pavimentos de edificios com lajes maciças 327 





Figura 7.4 a) Planta de fórmas de um pavimento com lajes e vigas. b) Grelha equivalente represen- 





tando o pavimento. 


A utilização de prograimas de computador para a resolução de grelhas equiva- 
lentes foi feita inicialmente por Lightfoot & Sawko.” Usando a analogia de grelha e 
um programa de computador, é possível resolver pavimentos de edificios com grandes 
dimensões em planta, contornos não regulares, vazios internos (poços de elevadores) 
e lajes com e sem vigas. No Anexo 3 apresenta-se o método com mais detalhes e os 
resultados de alguns exemplos resolvidos. 


7.3.7 DETERMINAÇÃO DE ESFORÇOS E DESLOCAMENTOS POR MEIO DE SÉRIES 

Será utilizado aqui o tradicional processo de resolução de placas elásticas por meio 
de séries para o cálculo das lajes maciças de concreto armado. Serão apresentadas resu- 
midamente, sem o desenvolvimento teórico, as soluções de placas retangulares isoladas 
e submetidas à carga uniformemente distribuída. 


7.3.7.1 Fundamentos do processo 

No cálculo por séries, substitui-se o valor de p (x,y) por uma série normalmente 
composta de funções trigonométricas, obtendo-se uma solução para a integração da 
equação fundamental 


39 Lighefoot & Sawio (1959). 
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Uma solução; desenvolvida por Navier,” é representar a carga p (x,y) por uma série 
de Fourier dupla (superposição de carregamentos com a forma bissenoidal) do tipo: 


p=p(x,y)= DP sen E send (7.6) 





em que: 


a e b — dimensões da placa; - 

m en — núméro de retângulos em que se divide a placa, cada um com lados a/m 
eb/n; 

Pan” Valor máximo do carregamento no centro de cada retângulo. 


A linha elástica w (x,y) (forma da superficie da placa após sua deformação) afim 
ao carregamento (tem a mesma forma do carregamento, ou seja, é uma função do 
mesmo tipo) é dada por uma série dupla e obtida a partir das derivadas da equação 
fundamental e das condições de contorno para a placa, apoiada ao longo das bordas 
(deslocamentos verticais impedidos) e com rotação livre, resultando: 


w PCR) SR po og PA e (7.7) 


2 2Y a b 
“D[ +] 
a b 


Os valores de Po são dados Pos 





“ba = 
Pra Pro ffp (x,y)- sen E TE sen TEL. dy-dy (7.8) 
0 


Com m en ímpares (1,3,5...), pois valores pares de m e n levam a Pan * 0, e com 





p(x,y) = P = carga uniformemente distribuída, p, | torna-se: á 
16-.p 
Pa == (7.9) 
mº.m-n 


Superpondo os efeitos, e colocando p, | da equação 7.9 na expressão da linha elás- 
tica, tem-se, finalmente, a eo w (x,y) para carga uniforme: 


nt TX ERR 
——— .seg—— 


E CASE ate 





(7.10) 
at 


q———————— “ 
40 Timoshenko & Woinowsky (1959). 


Os momentos mi, e m,, por faixa de comprimento unitário, nas direções x e y (dire- 
ções de colocação da armadura) são obtidos a partir das derivadas da superficie elástica 
w (x,y), conforme as equações 7.2 e 7.3, resultando, finalmente, nas expressões: 





(7.11) 








O Tá - (7.12) 
E 
a bl): 


As expressões de m, e m, dependem exclusivamente de a,b, p, e de quantos valores 
de m e n serão considerados, ou seja, qual a precisão que se pretende atingir. 

Substituindo-se os valores de x e y por a/2 e b/2 nas equações 7.11 e 7.12, podem 
ser determinados. os momentos no centro de uma placa retangular. Conforme demons- 
tram Martinelli et al.,*! para uma placa quadrada de lado a, calculando-se os momentos 
para os quatro primeiros termos da série [m = 1,m = (1;3);m = 3,n = (1;3)], obtém-se 
m, = 0,046925 - p : a?,e com 49 termos obtém-se m, = 0,047913 - p- a! (pé o carrega- 
mento uniforme distribuído na placa), o o que demonstra uma boa aproximação já com 
quatro termos. 

As equações 7.11 e 7.12 valem para um detendo valor de v, que nem sempre 
corresponde ao indicado pelas normas. Conhecidos os momentos m, e m e o desloca- 
mento máximo w para um valor de v,, é possível conhecê-los para um novo coeficiente 
v, com as seguintes expressões: 


1 
(m,),, ETR e “vo (mo +(vi— vo) (MD) l (7.13) 
E | 
(m,),, E TE vom + vm) (7.14) 


2 
l-v; 
2 
l-v 





“= (Wa (7.15) 


41. Martinelli et al. (1986). 


7.3.7.2 Utilização de quadros 

O processo de cálculo de placas por séries é bastante adequado para a confecção 
de quadros que facilmente possibilitam detêrminar momentos fletores máximos e des- 
locamentos máximos (flechas) a partir da geometria e das condições de vinculação da 
placa. Para isso, o pavimento deve ser discretizado, ou seja, cada laje deve ser tratada 
individualmente, de acordo com sua vinculação às demais (só são possíveis bordas — 
contorno — simplesmente apoiadas ou engastadas). De maneira geral, considera-se que 
as lajes menores e menos.rígidas são engastadas nas maiores e mais rígidas. 

Os quadros apresentados na sequência são baseados nas soluções erit séries de- 
senvolvidas por Bares*? e devidamente adaptados para o coeficiente de Poisson v igual 
a 0,20. As diversas condições de vinculação possíveis estão esquematizadas na Figura 
7.5. O contorno representado por linha simples indica borda simplesmente apoiada, 
e o contornc representado por uma hachura indica.borda engastada. No Anexo 3 são 

. comparados resultados obtidos com os quadros e com o método de Aralngiai de grelhas 
- para algumas aiiações: de lajes e pavimento. ' 


[, 





, [5] 
Figura 7.5 Situações de vinculação das placas isoladas constantes nos quadros. 


42 Bares (1972). 
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7.3.7.2.1 DerERMINAÇÃO DE RECHAS | a 

À flecha (deslocamento transversal máximo de uma barra reta ou placa) para lajes 
com carregamento uniforme e com as condições de contorno de acordo com a Figura 
7.5 é calculada pela equação 7.16 e pelos coeficientes do Quadro 7.2. A flecha encontra- 
da é a elástica, ou seja, não estão sendo considerados os efeitos de fissuração e fluência. 


4 3 
Pt a 
RE IOO (7.16) 


ca 





a 
w 


em que: 
Pp — carregamento uniformemente distribuído sobre a placa; 
a — coeficiente tirado do Quadro 7.2; 
| £,- menor vão da laje; 
E — módulo de deformabilidade doconcreto; | 
“h— altura ou espessura da placa. . 


Pára encontrar o coeficiente correto neste, e nos demais quadros, é preciso calcular 
o parâmetro À, que reflete a geometria da laje, dado por: 


>» 


t, 
(7.17) 


sendo £ a menor das dimensões da superficie da placa e £ pá maior. 

" Para verificação do estado limite de deformação excessiva, na ABNT NBR 
6118:2014, item 14.6.4.1, permite-se utilizar momento: de inércia da seção bruta de 
concreto, com módulo de elasticidade secante do concreto. Os efeitos de fissuração 
e deformação lenta devem ser obrigatoriamente considerados de acordo com o item 
17.3.2.1 da norma (veja as seções 4.7 e 4.8 do capítulo 4). 

A introdução do efeito fissuração do concreto no cálculo da flecha a;partir da 
equação 7.16 não é trivial; o melhor é empregar o método da grelha equivalente não 
linear, como apresentado por Carvalho. Uma forma simplificada de considerar a fis- 
suração é, conforme indicado por Moura & Marcelino, corrigir a flecha obtida pela 
equação 7.16 multiplicando-a pela relação entre a inércia no estádio 1 e a inércia equi- 
valente obtida de acordo com a ABNT NBR 6118:2014, como visto no capítulo 4, 

O momento atuante (a ser comparado com o momento de fissuração para verifi- 
cação do estádio em que a seção se encontra, e para ser utilizado no cálculo da inércia 
equivalente), segundo o texto da norma, é o máximo momento positivo (no caso de 


43 Carvalho (1994). 
44 Moura & Marcelino (2003). 
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peças biapoiadas e continuas); porém, com base nos resultados obtidos por Carvalho,“ e 
mesmo conforme as recomendações de Branson, o melhor é usar o máximo momento 
negativo, caso exista. 


Quadro 7.2 Coeficientes a para cálculo de flechas elásticas em lajes retangulares submetidas a car- 
regamento uniformemente distribuido. 
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45 Carvalho (1994). , ) . 
46 Branson (1968). . 
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7.3.7.2.2 DerERMINAÇÃO DOS MOMENTOS MÁXIMOS NAS DIREÇÕES X E Y 
. Os momentos fletores máximos, sendo os positivos designados pela letra m e os 
negativos pela letra x, são determinados pelas expressões 7.18 a 7.21, em que: 


£, - menor lado da placa; 
Ho Hp He H, — coeficientes fornecidos nos quadros 7.3, 7.4 e 7.5. 


a) momentos máximos positivos, por unidade de comprimento, nas direções x e y 


(7.18) 


(719) 





(7.20) 


(7.21) 





Quadro 7.3 Coeficientes nu, Hp Ho H, para o cálculo dos momentos máximos em lajes Petanrulares 


uniformemente carregadas (casos 1, 2 e 3). 
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Quadro 7.3 Continuação... 


E [ear [io a [to [io 
[us [oe ane [rm | eae [ass [so ss [is | 
[sas [862 [om [ua | ész | unéo [ mm | nuér [ior | 
[go [et | ou a | ao [auto [616 | n00 [ai 
[475 [206 | 396 [266 | tos [use | 6ae | 1n9a [174 | 
[Tiso [1527 [251 [260 [ 260 [ 2096 [mm [1206 [ 160 | 
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(= Tas [3 [ess [amo [ uazo [ai [az | ueo | 


Quadro 7.4 Coeficientes Ho Hp Hs H, para o cálculo dos momentos máximos em lajes retangulares 


uniformemente carregadas (casos 4,5 e 6). 
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Quadro 7.4 Continuação... 
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Quadro 7.5 Coeficientes u,, P Ho H, para o cálculo dos momentos máximos em lajes retangulares 
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uniformemente carregadas (casos.7, 8 e 9). 












Caso 7 Caso 8 Caso 9 
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7.4 ROTEIRO PARA O CÁLCULO DE LAJES DE CONCRETO ARMADO 





Na seção anterior, foi mostrado como são obtidos os esforços e os deslocamentos 
de lajes isoladas pelo método elástico por meio da teoria das placas delgadas, e foi dito 
também que o cálculo de um pavimento constituído por várias lajes, classicamente, é 
feito admitindo cada uma trabalhando isoladamente. Este procedimento é o que será 
adotado, ressaltando- -se, porém, que, com processos como o de grelha equivalente ou 
dos elementos finitos, os pavimentos podem ser analisados como um todo. 

Para o cálculo de lajes isoladas, é recomendado seguir o seguinte roteiro: determi- 
nação das condições mais adequadas de vinculação das lajes (discretização do pavimen- 
to); pré-dimensionamento das alturas das lajes; cálculo das cargas atuantes; verificação 
das flechas; cálculo dos momentos; determinação das armaduras longitudinais; cálculo 
das reações das lajes nas vigas de apoio; verificação do efeito das forças cortantes (cisa- 
lhamento); e detalhamento das armaduras. 


. 


* 7.4.1 Discrenzação DO PAVIMENTO 

O critério utilizado para discretizar um pavimento bcgaiacio em seus elementos 
componentes) é considerar cada região contida entre quatro vigas como sendo uma laje 
(em alguns casos particulares, três vigas definem uma laje). À borda de uma laje será 
considerada engastada caso haja uma laje vizinha com rigidez suficiente (dependendo 
de seu vão ou espessura) para impedir a rotação nessa borda comum. Quando isto não 
ocorre, ou simplesmente a laje em estudo tem bordas que não fazem vizinhança com 


Ceira veres UR CUMILIUS LUMA tajes maciças 3347 


'outra laje, a borda é considerada com rotação livre (sem nenhum apoio) ou simples- 
mente apoiada. 

Para esclarecer, veja os »s exemplos da Figura 7.6. No caso do pavimento da Figura 
7.6a, para todas as lajes admite-se que seus contornos sejam engastados ou simples- 
mente apoiados; para as bordas comuns de Li-L2, L1-L3 e L2-L3, supõe-se que não 
haja rotação, enquanto pata as demais bordas o giro é totalmente livre (no corte A-A, 
que apresenta uma seção da laje deformada, esses fatos são facilmente percebidos). Esse 

: procedimento, indicado por Timoshenko & Woinowsky,” deve ser empregado com 
bom senso, pois lajes com pequenos vãos ou espessuras podem não ter rigidez suficiente 
para impedir a rotação da vizinha. Por exemplo, no pavimento da Figura 7.6b, a laje L4 
poderá ser considerada engastada na L5, mas esta deverá ser admitida simplesménte 
apoiada, e não engastada na L4 (isso pode ser observado pela seção deformada dada 
prince corte B- Bj 





Figura 7.6 Lajes trabalhando em conjunto e rotação nos apoios. 


Em situações em que não seja evidente o modo como uma borda de uma laje se 
vincula na vizinha, recomenda-se analisar as duas possibilidades (simplesmente apoiada 
e engastada) e dimensionã-la com os maiores esforços obtidos em cada situação (mo- 
mentos negativos para o caso da borda considerada-engastada e momentos positivos 
para a borda admitida como simplesmente apoiada). As situações de lajes justapostas 
com espessuras diferentes também devem ser analisadas com cuidado, e, se for o caso, 
vetificar as duas possibilidades (simplesmente apaiadas e engastadas). 


47 Timoshenko & Woinowsky (1959). 


7.4.2 PRÉ-DIMENSIONAMENTO DA ALTURA DAS LAJES 

A altura final de uma laje.é função da deformação limite ou do momento no 
estado limite último, e antes do cálculo. dos esforços é necessário estimar a altura para 
a determinação das cárgas e efetuar correções posteriores se necessário. Da mesma 
forma que para as vigas, na ABNT NBR 6118:2014 não existe recomendação sobre a 
altura inicial a ser adotada, e decidiu-se, também aqui, manter, apenas como indicação, 
a recomendação da ABNT NBR 6118:1980, item 4.2.3.1.C, que para vigas de seção 
retangular óu “T” e lajes maciças retangulares de edifícios, as condições de defórmações 
limites estariam atendidas quando o valor da altura útil respeitar a segainte condição: 


e 
WiVs 


d> 





(7.22) 


em que: 


W, — coeficiente dependente das condições de vinculação e dimensões dá laje 
» dot 7. 6); . . 

— coeficiente que depende do tipo de aço (Quadro 7.7,em que foi mantido 
o NES eo CA40); 
£ - menor dos dois vãos das lajes. 


Com isso, o valor da altura h da laje poderá ser determinado (Figura 7.7) soman- 
do-se ao valor de d, o cobrimento c a ser considerado mais uma vez e meia o diâmetro 4 
da armadura empregada (h = d + c + $ + 4/2) . No caso da armadura negativa, pode-se, 
em princípio (pelo menos na região central do apoio), usar um valor de d maior. 

r a 


h 


Es 


Figura 7.7 Altura total c altura útil da laje.. 


Como o valor dado pela expressão 7.22 é apenas indicativo (serve apenas como 
pré-dimensionamento), sempre será necessário proceder às verificações do estado. li- 
mite de deformação excessiva, da mesma maneira que para as vigas, de acordo com os 
itens 19.3.1 e 17.3.2 da ABNT NBR 6118:2014. Os procedimentos para avaliação de 
deslocamentos estão apresentados aqui na seção 4.8 do cápírulo 4. 

A ABNT NBR 6118:2014, item 13.2.4.1, estipula Valores limites mínimos para a 
espessura de lajes maciças que devem ser respeitados: 


a) 7 cm para cobertura não ein 'balanço; 
b) 8 cm para lajes de piso não em balanço; 
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c) 10 em para lajes em balanço; 

d) 10 em para lajes que suportem veículos de peso total menor ou iguala 30 kN; 

e) 12em para lajes que suportem veículos de peso total maior que 30 kN; 

£) 15 cm para lajes com protensão apoiadas em vigas, com o mínimo de ta para lajes 
de piso biapoiadas e 4/50 para lajes de piso contínuas; 

B) 16 cm para lajes lisas e 14 cm para lajes-cogumelo fora do capitel. 


No dimênsionamento das lajes em balanço, as ações devem ser multiplicadas con- 
sideradas por um coeficiente de ajustamento adicional Y,, dados no Quadro 1.7 da 
seção 1.8.4.1 do capítulo 1. 


Quadro 7.6 Valores de y, utilizados no pré-dimensionamento da altura das lajes. 
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Quadro 7.7 Valores de y, utilizados no pré-dimensionamento da altura das lajes. 





7.4.3 CALCULO DAS CARGAS ATUANTES 
As cargas atuantes em uma laje maciça (carga por metro quadrado de laje) são 


caiculadas da maneira usual, e devem ser consideradas, geralmente, as seguintes: 


* Peso próprio estrutural: multiplica-se a altura da laje pelo peso específico do 
concreto armado; 

* Carga acidental: devem ser empregados os valores contidos na riorma de ações 
(ABNT NBR -6120:1980), de acordo com a finalidade do edifício e do cômodo; 

* Revestimento inferior: se foro caso, deve ser considerado o revestimento feito 
na face inferior da laje; 

* Peso de contrapiso: com o intuito de se obter uma superficie nivelada do pa- 
vimento, costuma-se fazer, algum tempo após a retirada do escoramento, um 
enchimento com massa de regularização, que deve, assim, ser considerado como 
carga atuante; 

* Piso ou revestimento: deve-se considerar o peso do piso, lembrando que alguns 
pisos, como pedras de granito, possuem um peso bastante elevado. 


Todas as lajes de um piso, para efeito de cálculo, normalmente são consideradas 
totalmente carregadas. Quando a carga acidental for superior à metade da carga total, 
devem-se considerar as lajes carregadas alternadamente com a carga acidental, como 
pode ser visto em Timoshenko & Woinowsky e Rocha. 


7.4.4 VERIFICAÇÃO DAS FLECHAS 

A verificação do estado limite de deformação excessiva deve ser feita para as com- 
binações de ações de serviço, conforme visto na seção 1.8.5.2 do capítulo 1, de acordo 
com o item 11.8.3.1 da ABNT NBR 6118:2014. As flechas, determinadas como indi- 
cado na seção 7.3.7.2.1 deste capítulo, devem obedecer à ãos valores limites de desloca- 
mentos dados no item 13.3 da norma, vistos aqui ria seção 4.8.1 do capítulo 4. 


48 Id.ibid. e Rocha (1972). 
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“Os deslocameritos não poderão atingir valores que possam resultar em danos a 
elementos da construção apoiados na estrutura ou situados sob elementos da mes- 
- ma, prevendo-se, nestes casos, quando necessário, dispositivos adequados para evitar as 
consequências indesejáveis. 
Na verdade, o ideal é considerar a soma dos deslocamentos das lajes com os das 
vigas que as sustentam, para assim verificar a deformação final da estrutura. Aqui, o 
deslocamento das vigas, no exemplo, será considerado de maneira àproximada. 


7.4.5 CALCULO DOS MOMENTOS 

Os momentos positivos e negativos das lajes, nas direções x e y, são calculados 
com as equações 7.19 a 7.21 eo Quadro 7.3. É importante destacar novamente que 
os momentos são determinados para uma faixa unitária de laje e para lajes isoladas. 
Também é interessante observar que os coeficientes indicados nos quadros levam a 
valores extrêmos dos mômedtosn não expressando, perene a ninano de esforços aq 
longo da placa. 

No caso de momentos negativos em face comum às duas lajes, é usual considerar o 
maior valor entre a média e 80% do maior; entretanto, a favor da segurança, recomenda- 
-se tomar, para cálculo das armaduras negativas, o maior dos dois momentos nessa face. 


7.4.6 DETERMINAÇÃO DAS ARMADURAS LONGITUDINAIS 
O cálculo da armadura das lajes, nas direções x e y, é feito como no caso de vigas, 

observando-se que para a largura da seção é tomada uma faixa unitária (usualmente 
uma faixa de um metro), e, portanto, a armadura encontrada deve ser distribuída ao 
longo dessa largura. 

* Recomenda-se, ainda, que seja tomada como altura útil da laje a distância entre 
a borda comprimida superior e o centro das barras da camada superior da armadura 
positiva (ver Figura 7.7), pois isso acarreta um valor menor para a mesma (altura útil 
menor resulta área de aço maior), e a camada junto à face inferior da laje (que tem al- 
tura útil real maior) estará com uma área pouco maior que a necessária; isso parante o 
posicionamento correto das barras, pois na obra não é possível garantir se a armadura 
de cada direção será colocada na camada correta, respeitando o cálculo. 


7.4.7 REAÇÃO DAS LAJES NAS VIGAS 

A reação das lajes nas vigas de apoio pode ser obtida utilizando-se a expressão 
fundamental e o processo de séries. Entretanto, não existem referências bibliográficas 
em que se encontre um modo prático de calcular essas reações de forma correta, con- 


forme pode ser verificado em Mazilli. 


49 Mazilli (1988). 
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A ação das lajes nas vigas, no estado elástico, ocorre por meio de um carregamento 
com intensidade variável ao longo do seu comprimento (depende, principalmente, das 
condições de apoio e da relação entre os vãos), e não uniforme, o que não é simples de 
determinar, além de dificultar o cálculo dos esforços nas vigas. 

Entretanto, de modo simplificado, pode-se considerar que a ação das lajes maciças 
nas vigas se faça de maneira uniforme. À ABNT NBR 6118:2014, item 14.7.6.1, traz 
o seguinte a respeito: à 


a) Às reações em cada apoio são as correspondentes às cargas atuantes nos triângulos 
“ou trapézios determinados através das chameiras plásticas correspondentes à análise 

efetivada com os critérios de 14.7.4 (análise plástica), sendo-que essas reações podem 

ser, de maneira aproximada, consideradas uniformemente distribuídas sobre os clemen- 

tos estruturais que lhes servem de apoio; i 

b) Quando a análise plástica não for efetuada, as charneiras podem : ser aproximadas por 

retas inclinadas, a partir dos vértices com os seguintes ângulos: 


* 45º entre dois apoios do mesmo tipo; 

*. 60º a partir do apoio considerado engastado, se o outro for considerado sim- 
plesmente apoiada; : 

* 90º a partir do apoio, quando a borda vizinha for livre. 


Como consequência, a laje ficará dividida em regiões, e cada uma dessas regiões 
carregará a viga correspondente, com carregamento admitido uniforme, de acordo com 
. sua área de influência. À Figura 7.8 mostra dois casos de lajes com as fesprEntdo áreas 
de contribuição para as vigas. 


SA 
LR 


Figura 7.8 Regiões da laje para o cálculo das reações nas vigas. 
Como exemplo, considere o cálculo das reações nas quatro vigas de apoio de uma 


laje quadrada (Figura 7.9), simplesmente apoiada, e po a uma carga uniformemente 
distribuída p. 





Figura 7.9 Laje quadrada apoiada nas vigas VL V2,V3eVa. é 


No caso, a laje ficou dividida em quatro partes iguais de área O) (área de influén- 
cia), e todas as vigas receberão o mesmo carregamento; considere a viga V2. 


; Cota. pé 
e Área de influência: O = Ro = a 


* Carga total na viga V2: P,; = Q- Pre =: Pó 


P | e 
« Carga Getihuida mona Pr ERA “Poe =0,25-£, Pr. 
* Assim, em um caso geral: p,, = k :£ “p. 


O fator k pode ser tabelado para os diversos casos de apoio das lajes e À da equação 
7.17, e são dados nos quadros 7.8, 7.9 e 7.10. 

Com os valores de k, as reações nas vigas, para certo carregamento pie sempre 
com 4, sendo o menor vão, são determinadas de acordo com as equações 7.23 a 7.26 
(conforme a Figura 7.10, indicando as reações nas vigas V1, V2, V3 e V4 para uma laje 
com duas bordas apoiadas e duas engastadas). 


* Reações nas direções x e y nas vigas em bordas simplesmente apoiadas (q,, por 
exemplo, refere-se a uma viga perpendicular ao eixo x): 
q=k,'P 10 ei 


! 
q=k pq (7.24) 


*- Reações nas direções x e y nas vigas em bordas engastadas: 
EX é, (7.25) 
q, =k'P 10 : 


E ; t, 
=, po (7.26) 


.Mtg) 





Figura 7.10 Reações nas vigas de uma laje quadrada. 


Quadro 7.8 Coeficientes k,, kk, k para o cálculo das reações nas vigas de apoio de lajes retangulares 


uniformemente carregadas (ess 1,2e3). 






4,23 










[ia [5a [raso [raso | 280 [ras 
[AS | 328 | 250 | 264 | 250 | 4,33. 
[150 | 333 | 250 | 272 | 250 | 433 
15s | 339 | 250 | 280 | 2,50 EERETDECRECS 
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Quadro 7.8 Continuação... 







Caso 2 


O | Col | 

MEICEEVESKREES 
CEE ARA EE 
[fe [eo f as fas [af as fm fis 
170 | 353 | 250 | 299 | 250 | 433 497 | 183 | 
ECA ECS E EE ETR E 
| 180 | 361 | 250 | 310 | 250 | 433 | 292 | 505 |. 183 
[185 | 365 | 250 | 315 | 250] 433 | 294 | 509 | 183 
[190 | 368 | 250 | 320 | 250 | 433 | 29 | 512 | 183 
[iss [532 [ia [525 [asa [as [am 
ERRAR MERDA 
[Esso [5om [Sor [pisos poe usa 


Quadro 7.9 Coeficientes kk, k, k para o cálculo das reações nas vigas de apoio de lajes retangulares 
























am 
vs 
m 








uniformemente carregadas (casos 4, 5 e 6). 


o HT Caso 4 | Caos | 5 [O Cao6 | 6 
KHES CEcacaRaçãaes 
[100 | 183 [317 [ 183 | 317 | 144 | 356 | 356 | 
ECRECIECSECIESSRCSEDESS 


[ass [7207 [ 358 7[ 80 [ au7 | nco | asa [ ané [ aa 
[são [72se [ 320 [186 [017 [ara | 208 | aão [am | 
[155 [7250 [280 [h86 [47 [ndo [0209 [ 385 | am 
[uso [7225 [550 [uso [aar [use | aoe | 269 [ao] 
[5135 [7240 [269 [ 180 [47 [caos [asa [ago [4] 
[ado [1235 [ óme | u8s | aa? [ato [axo [207 [at | 
[aas [240 [645 [80 [347 [0200 | éa2 | ao [am | 
(ão [244 [629 [486 [347 | 217 | 4as | toe [ue] 
(iss [5348 [620 [uso [ôar [220 [26 [amo [onde o 
[Eião [252 [áãe [raso [rêar [252 [020 [raso [rua] 
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Quadro 7.9 Cniniajial; à 

Er 
ta efa 
Gra 
iss | 
EEE 
EEE 





















[aee | 62a [7143 [7aar | 500 [7433 [5500 [um] 


Quadro 7.10 Coeficientes kk, k, k para o cálculo das reações nas vigas de apoio de lajes retangu- 
q lares uniformemente carregadas (casos 7,8 e 9). 


[Ge | me | as |] 
qu qeteTa peta to 
[ui [250 [395 | 305 [ i4a [260 [250 [250] 
s [isa [ram [0508 [3a [us | 250 [202 [20] 
EEN ECA RES EC EE 
e [ae oe Tao | ag [so [o fam 
pum as an | au | io | ato | ao [amo 
[as | ae | oo Tso | [as [am | at 
EaRaEa om [ia | as [ ao [sm 


dd 
Ww 
o 
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Quadro 7. 10 Continuação... - 









[Em faso [asa [aar | ãou [aa [ago [5335 raso 
[= Tas fase [7317 [sao [use [raso | 500 [2507] 


7.4.8 VERIFICAÇÃO DE LAJES AO CISALHAMENTO | : 

As placas, de maneira geral, e as lajes (placas de concreto armado), em particular, 
fazem parte de um. grupo de elementos estruturais (blocos, sapatas, consolos curtos, 
vigas-parede etc.) tujo comportamento, em relação aos esforços cortantes, difere subs- 
tancialmente do apresentado pelas vigas. Às lajes conseguem mobilizar um esquema de 
resistência ao esforço cortante fazendo com que seu efeito não seja crítico, e geralmente 
apenas o concreto é suficiente pa resisti-lo; armaduras transversais só são necessárias 





em situações especiais. 

As recomendações da ABNT NBR 6118:2014 para a verificação do efeito da for- 
ça cortante em lajes (maciças e nervuradas com espaçamento entre nervuras menor ou 
igual a 65 cm) e em elementos lineares com b, >.5 * d encontram-se no item 19.4. Duas 
situações são previstás: lajes sem armadura para força cortante e lajes com; armadura 
para força cortante. Serão apresentadas as prescrições referentes às lajes submetidas à 


4 


flexão simples. 


7.4.8.1 Lajes sem armadura para força cortante 

As recomendações encontram-se no item 19.4.1 da norma, em que se permite 
prescindir da armadura transversal para resistir aos esforços de tração devidos à força 
cortante, desde que os requisitos de ancoragem estejam satisfeitos conforme o item 
9.4.5, se a força cortante solicitante de cálculo (V.,) for menor ou igual à resistência de 
projeto ao cisalhamento (V,,), OU seja: 


Vas Van lt ko (12+40:p)+0,15:0 ]-bod (727) 


em que: 


SIS Conus o unquemtticicas um monmemico cinaso mo corememem morremos 


* Tug= 0,254 =0,25: fum/Y. (veja seção 1.6.2.4, Sado: 

. Rs =1 para elementos em que 50% da armadura inferior não chegam até ao 
apoio; 

* k=(1,6-d)> 1,com d em metros, para os demais casos; 


Ay 
- p= <0,02; 
Pa 


* A, é à área da armadura de tração que se estende no mínimo até d - Cine Além 

da seção considerada, sendo £, - o comprimento de ancoragem necessário de- 
finido no item 9.4.2.5 da norma e de acordo com a Figura 7.11 a seguir; 

* o,=NA, (Ng é à força longitudinal na seção devida à protensão ou carre- 
gamento); j ; 

* b/éa largura minima da seção ao longo da altura útil d. 


A 


“ Seção considerada 





Figura 7.11 Comprimento de ancoragem necessário (Figura 19.1 da ABNT NBR 6118:2014). 


A verificação da compressão diagonal do concreto (bielas comprimidas), em ele- 
mentos sem armadura de cisalhamento, é feita comparando-se a força cortante solici- 
tante de cálculo V., com a resistência de cálculo V ,, dada por: 


Rdz 


Vaa=05:0,"f,'b,-0,9:d (728) 
em que: 


“= (0,7 - £.,/200) < 0,5 (£, em MPa); 
fa = f4/y,= f4/1,4 é a resistência de cálculo do concreto. 


7.4.8.2 Lajes com armadura para força cortante (item 19.3.2) 

Neste caso, aplicam-se os critérios estabelecidos em 17.4.2, que trata da verifica- 
ção do estado último de cisalhamento em elementos lineares (são apresentados dois 
modelos de cálculo, dependentes da inclinação adotada para as bielas comprimidas, 
conforme visto no capítulo 6), com as seguintes une: complementares 


* Somente para lajes com espessura superior a E em pode ser usada a resistência 
dos estribos f res E 435 MPa; 
* Para lajes com espessura até 15 em, essa resistência deve ser limitada a 250 


MPa; 


* Permite-se interpolar linearmente entre esses'2 valores. 
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“ 7.4.9 ABERTURAS EM LAJES . 

De maneira geral, quando forem previstos furos e aberturas em elementos estru- 
turais, seu efeito na resistência e na deformação deve ser verificado. Considera-se que 
os furos têm dimensões pequenas em relação ao elemento estrutural, enquanto as aber- 
turas não, e um conjunto de furos muito próximos deve ser tratado como uma abertura. 

No caso de aberturas em lajes, de acordo com o item 21.3.4 da ABNT NBR 
6118:2014, as seguintes condições devem ser speitadas em qualquer situação: 


a) À seção do concreto remanescente, da parte central ou sobre o apoio da laje, deve ser 
capaz de equilibrar os esforças no estado limite último correspondentes a essa seção 
sem aberturas; , 

b) As seções das armaduras interrompidas devem st ser substituídas por seções cquivalen- 
tes de reforço. devidamente ancoradas. 


Ainda na seção 13.2. 5.2 da ABNT NBR 6118:2014, que trata de aberturas que 
atravessam lajes na direção de sua espessura, considera-se que nas lajes armadas em duas 
direções, exceto as lisas e cogumelo, a verificação de resistência e deformação poderá ser 
dispensada se forem observadas, simultaneamente, as seguintes condições (Figura 7.12): 


a) Se a dimensão da abertura, normal ao plano médio da laje, não ultrapassar 1/10 do 
menor vão (£ ) em cada direção da armadura; 

b) Se não houver entre as faces de duas aberturas adjacentes distância inferior à à metade 
do menor vão; 

c) À distânçia entre a face'de uma abertura e uma borda livre da laje não deve ser menor 
que 1/4 do vão na direção considerada. - 





Figura 7.12 Dimensões limites para aberturas em lajes em que são dispensadas verificações. 
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n=—t (7.30) 


e o espaçamento será a largura unitária (1-m) dividida pelo número de barras: 


dm 1 MMA em) AS 
n A, A (em?) A, (7.31) 


né 


ou seja, para determinar o espaçamento s das barras, basta dividir a área da barra e%o- 
lhida pela área total de armadura, por metro de laje, encontrada. 


7.4.11.2 Armaduras longitudinais máximas e mínimas 

As quantidades mínima e máxima de armaduras longitudinais em lajes seguem 
o mesmo princípio básico apresentado para os elementos lineares, segundo o item 
17.3.5.1 da norma. Além disso, como as lajes armadas em' duas direções têm outros 
- mecanismos resistentes, os valores mínimos das armaduras positivas são reduzidos em 
relação aos dos elementos lineares. E 


a) Armaduras mínimas 

Segundo o item 19.3.3.2' da norma, a armadura mínima em lajes tem a função de 
melhorar o desempenho e a ductilidade à flexão e punção, bem como controlar a fis- 
suração. Ela deve ser constituída preferencialmente por barras com alta aderência (n, 
2 1,5) ou por telas soldadas. Os ralores mínimos EE armadura passiva aderente devem 
atender a: ú 


* Armaduras negativas: p > Ps 
* Armaduras positivas de lajes armadas nas duas direções: p, > 0,67 : Pp, 
* Armadura positiva (principal) de lajes armadas em uma direção: p, > p mi? 


éa porcentagem de armadura passiva aderente (se A, for por metro 





em que A, 

que p, = b;:h 
de laje, a largura b será igual a um metro) e p,,,o valor dado no Quadro 4.2 do spin 
4 (Tabela 17.3 da norma), correspondente ao concreto adotado. 


b) Armaduras máximas 

A armadura máxima de flexão em lajes é prescrita pela ABNT NBR 6118:2014 no 
item 19.3.3.3, a qual indica que deve ser respeitado o limite dado no item 17.3.5.2.4 
transcrito na seção 4.2.2 do capítulo 4. 


au E UTIaM ar ICErAY UE CIUULULS> USUAIS UU CÚNCIETO armado 


=, 


7.4.10 VÃOS EFETIVOS DE LAJES E PLACAS 

Quando os apoios das lajes puderem ser considerados suficientementç rígidos 
quanto à translação vertical, o vão efetivo a ser utilizado para as lajes deve ser calculado, 
segundo os itens 14.7.2.2 e 14.6.2.4 da ABNT NBR 6118:2014, por: 


tez to +a,+8, (7.29) 
em que (Figura 7.13): 


* fé a distância entre as faces internas de dois apoios consecutivos; 
* a, é o menor valor entre t/2e 0,3 -h; 
* a, é o menor valor entre t/2e 0,3 -h. 





a) Apoio de vão extremo , b) Apolo de vão Intermediário 


Figura 7.13 Vão efetivo em lajes (Figura 14.5 da ABNT NBR 6118:2014). 


7.4.11 DETALHAMENTO DAS ARMADURAS 

Nos próximas seções serão apresentadas as recomendações da ABNT NBR 
6118:2014, e outras pertinentes, para o detalhamento das armaduras longitudinais po- 
sitiva e negativa em lajes maciças de concreto armado, destacando que as armaduras 
devem ser dispostas de forma a gatantir seu posidonamento durante a concretagem, 
principalmente das barras negativas. 


7.4.11.1 Espaçamento entre barras 

É preciso, inicialmente, para uma determinada áréa necessária de aço À (cm?/m), 
por - unidade de largura da laje, determinar o espaçamento (s) entre as barras, para uma 
barra escolhida de área A, (em?). A quantidade n de barras por metro de laje é: 


3924 (aicuio e Getainamento ge estruturas usuais de concreto armado 


7.4.11.3 Armadura de distribuição e secundária de flexão 

A quantidade de armadura positiva de distribuição (secundária) de lajes armadas 
em uma direção, segundo a Tabela 19.1 da norma, tendo p, o mesmo significado ante- 
rior, deve atender a: 


* (A/s) > 20% da armadura-principal e 0,9 cn?/m; 
. P, > 0, 5: p 


min” 


“Em lajes armadas em duas direções, a armadura secundária de flexão, por metro 
. de largura da laje, segundo o item 20.1 da norma, deve ter área igual ou superior a 20% 
da área da armadura principal, mantendo-se, ainda, um espaçamento entre barras de, 
no máximo, 33 cm. A emenda dessas barras, se necessária, deve respeitar os mesmos 
critérios de emenda das barras da armadura principal, que por sua vez seguem as reco- 

- mendações referentes às vigas. 


7.4.11.4 Espaçamento e diâmetro máximo 

O espaçamento máximo (s) entre as barras da armadura principal de flexão, na 
região dos maiores momentos fletores (item 20.1 da ABNT NBR 6118:2014), deve 
respeitar simultaneamente os dois limites seguintes, sendo h a espessura da laje: 


20cm 
Sh 


O diâmetro máximo de qualquer barra da armadura de flexão, também segundo 
. oitem 20.1 da norma, deve ser: 4 <h/8. 


7.4.11.5 Quantidade e comprimentos mínimos de armaduras em bordas livres e aberturas 

Em bordas livres e junto às aberturas das lajes, as armaduras interrompidas devem 
respeitar a quantidade, os comprimentos mínimos e o detalhamento estabelecidos no 
item 20.2 da norma, de acordo com a Figura 7.14. 


7.4.11.6 Armadura de tração sobre os apoios 

Esta recomendação não foi mantida na versão final da ABNT NBR '6118:2014, 
mas julgou-se i interessante manter o que prescrevia a ABNT NBR 6118:1980, no item 
3.3.2.7, sobre a armadura negativa sobre os apoios. 

. Quando não se determinar o diagrama exato dos momentos negativos em lajes 
retangulares de edifícios com carga distribuída e q s g,as barras da armadura principal 
sobre os apoios deverão estender-se de acordo com o diagrama de momentos (conside- ' 
rado já deslocado) de base igual ao valor indicado: 


a) lajes atuando em duas direções ortogonais 
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* Em uma borda engastada: 0,25 do menor vão, sendo cada uma das outras três 
bordas livremente apoiada ou engastada. 

* Nos dois lados de um-apoio de laje contínua: 0, 25 do maior dos vãos menores 
das lajes contíguas. . 


b) lajes atuando em uma direção 


* "Em umã borda engastada: 0,25 do vão. 





* Figura 7.14 . Armaduras em bordas livres e aberturas (Figura 20.1 da ABNT NBR 6118:2014). 


7.4.11.7 Armadura nos cantos de lajes retangulares e outras recomendações 

No projeto de revisão da ABNT NBR 6118, versão de 1999, havia recomendações 
sobre a colocação de armadura nos cantos das lajes para combater os momentos vol- 
ventes, e também eram apresentadas diversas possibilidades para arranjo das armaduras 
longitudinais de flexão quando não se conhecia a distribuição de momento. Na ABNT 
NBR 61 18:2014, item 20.1, o assunto é tratado da seguinte forma: “Nas lajes maciças 
armadas em uma ou em duas direções, em que seja dispensada armadura transversal de 
acordo com 19.4.1, e quando não houver avaliação explícita dos acréscimos das arma- 
duras decorrentes da presença de momentos volventes nas lajes, toda a armadura posi- 
tiva deve ser levada até os apoios, não se permitindo escalonamenta desta armadura. À 
armadura deve ser prolongada no mínimo 4 cm além do eixo teórico do apoio”. O item 
19.4.1 trata das lajes sem armadura para força cortante. 


“o 
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| Dessa forma, recomenda-se, portanto, quando o-diagrama de momentos não for 
determinado e nem os acréscimos de armadura decorrentes dos momentos volven- 
tes, que em lajes de edificações correntes as armaduras positivas sejam colocadas com 
comprimento igual ao do vão em cada direção, pois embora acarrete uma quantidade 
maior de aço, facilita a execução e diminui a possibilidade de erros na montagem da 
armadura. Nas barras da armadura longitudinal positiva das lajes, não devem ser utili- 
zados ganchos. . 

É importante destacar que ho item 19.2, nas condidenções do estado limite úl- 
timo para o cálculo de lajes, a ABNT NBR 6118:2014 recomenda: “Na determinação 
dos esforços resistentes das seções de lajes submetidas a esforços normais e momentos 
fletores, devem ser usados os mesmos princípios estabelecidos em 17.2.1 a 17.2.3". Os 
itens 17.2.1 a 17.2,3 tratam das prescrições para o cálculo no estado limite último de 
elementos lineares sujeitos a solicitações normais. . 

Nas regiões de apoio das lajes, também de acordo com o item 19.2 da norma, dE: 
vem ser garantidas boas condições de ductilidade, atendendo-se às Ro descritas 
no capítulo 3. 

Ainda no item 19.2 há esta indicação: “Quando, na seção crítica adotada para 
dimensionaniento, a direção das armaduras diferir das direções das tensões principais 
em mais dé 15º, esse fato deve ser considerado no cálculo das armaduras”. No caso de 
placas retangulares Considerando: se as seções de apoio e do meio do vão, em geral essa 
condição está atendida. 

Por fim, no item 14.6.6.3 da norma há a indicação de que, para estruturas de edi- 
ficios em que a carga variável seja de até 5 kN/m? e que seja no máximo igual a 50% 
da carga total, a análise estrutural pode ser realizada sem à consideração de alternância 
de cargas. Isto significa dizer que o pavimento pode ser carregado em sua totalidade 
com carga uniforme, sem considerar, por exemplo, uma laje com a carga contigua e a 
subsequente com carga. 


Exemplo 1 


. Calcular e detalhar a armadura do pavimento de lajes maciças cuja planta de fôrmas 
está indicada na Figura 7.15. Considerar que as salas serão utilizadas para escritórios, 
que todas as lajes deverão ter a rhesma espessura e que o Tevestimento inferior de ges- 
so, para efeito de cálculo de carga, pode ser desprezado: Serão admitidos os seguintes 
dados de projeto: i 


* Contrapiso com espessura de 2,0 cm ey = 18kN/m' ; 
* Piso de plástico, cujo peso de 0,20 kN/m?-já inclui a cola e a camada de regula- 
rização; : 
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* Cobrimento nominal da armadura de 25 mm, admitindo classe de agressivida- 
" de ambiental II; 

* Vigas: largura b, = 12 cm e altura h = 50 cm; 

* Concreto com resistência característica f,, = 20 MPa; 

* Aço CASO; 


* O escoramento será retirado 14 dias após a execução da concretagem. 





P6 v3 . p8 


Figura 7.15 Planta de fôrmas do pavimento do exemplo 1. 


a) Esquema estrutural das lajes 

As lajes L1, L2 e L3 do pavimento são consideradas isoladas, com o esquema estrutural 
de acordo com a Figura 7.16. As lajes L1 e L2, com duas bordas adjacentes engastadas 
e as outras duas simplesmente apoiadas, são do tipo 4, enquanto a laje L3, engastada em 
um dos lados maiores e com apoio simples nos demais, é do tipo 3. 


entemereme ro mm mto contatos CS DIMAS IT CU ILITLU arIdUO 





Dra 


Figura 7.16 Esquêma estrutural das lajes do prima 


b) Pré-dimensionamento da altura das lajes 

O pré-dimensionamento da altura das lajes será feito de acordo com a ABNT NBR 
6118:1980 (item 4.2.3.1), com os valores de y, segundo o Quadro 7.6 e y, = 25 (CASO, 
laje maciça, Quadro 7.7), e com 


qseto: 
ê WoW 





a altura útil inicial das lajes e a altura total são determinadas. À altura da laje foi obtida, 
para o caso de armadura positiva, somando ao valor da altura útil encontrado o cobri- 
mento (2,5 cm) mais uma vez e meia o diâmetro da barra longitudinal (Figura 7.7). 
Admitindo inicialmente barras de 4 10 mm, resulta: 


h=d+2,5+1,5-:1,0=d+40cm=d+0,04m 


Os valores podem ser mais bem organizados colocando-os em um quadro, con- 


forme a seguir. 





Cw.7 Pavimentos de edificios com lajes maciças 357 


Pelos resultados, a maiDE altura necessária é de 18,3 em. É possível empregar uma 
altura menor que a encontrada e verificar se a mesma atende às limitações de flecha 
impostas pela norma; caso contrário, aumenta-se novamente'a altura. Como as três 
lajes devem ter a mesma altura, adota-se: 


d=12emeh=16,0cm- 


e) Cálculo das cargas atuantes 

ci) Cargas permanentes 

peso próprio: g, = 0,16 «25 kN/mº = . 4,00 kN/m! 

contrapiso: . &, = 0,02 : 18 kN/m? = 0,36 kN/m' 

piso: | B,= 0,20 kN/m? 
' Total: no g =£, + E; + £,= E à 4,56 kN/m? 

c2) Carga acidental 


Sala» para escritório (ABNT,NBR 6120:1980): q = 2,00 kN/m'. 


c3) Carga para a combinação quase permanente 

A combinação quase permanente, necessária na verificação do estado limite de deforma-' 
ções excessivas, é obtida considerando-se as cargas permanentes mais a parcela de y, = 
0,4 da carga acidental (valor que pode ser empregado para escritórios, que é o caso aqui). 


p=g+q=4,56+0,4:2,00 = 5,36 kN/mº 


c4) Carga total 
À carga total, necessária para o dimensionamento no estado limite último, será calculada 
depois de efetuadas as verificações dos deslocamentos e definida a altura final das lajes. 


d) Verificação das flechas 

As flechas serão calculadas sem os efeitos da fissuração, mas considerando o efeitd da 

fluência do concreto. Para levar em conta a deformação das vigas (seção 7.4.4), as Hechas 

limites usadas para as lajes serão uma parcela das prescritas pela norma, admitindo que a 

parcela restante das flechas ocorrerá nas vigas. Assim, sé um ponto do pavimento atin- 

ge o deslocamento limite, será admitido que esse deslocamento se dé com dois terços 
- ocorrendo na laje e um terço nas vigas de suporte da laje. Dessa forma, o deslocamento 
” máximo da laje deve ser inferior a 2/3 do limite prescrito pela norma Os deslocamentos 
serão verificados em relação aos limites dé aceitabilidade sensorial (seção 4.8.1). 


d1) Valores limites dos deslocamentos: 
Os deslocamentos máximos (flechas), calculados para a combinação quase permanente 
e para carga acidental, deverão atender aos limites dados no Quadro 4.7 do capítulo 4. 


sos Calculo € getalinamento ge estruturas usuais Ge concreto armado 


Como de fato há o deslocamento da laje e também das vigas dez apoio, será considerado 
como limite para a laje o valor de 2/3 do limite total (laje mais vigas) estabelecido. Os 
limites, em que £ é o menor vão da laje considerada, são: . 


* Para a combinação quase permanente (considerando a fluência) para os dois 
elementos (vigas mais laje): 4/250; somente para laje: (2/3) - (4/250) = 4/375; 

* Para apenas a carga acidental para os dois elementos (vigas mais laje): 
£/350; somente para laje: (2/3) - (4/350) = t525. 


Os valores limites para cada situação de carregamento e e para cada uma das les 
estão no quadro seguinte: 


Flechas limites (cm) 





d2) Módulo de deformação longitudinal do concreto (ABNT NBR 6118:2014, item 
8.2.8) 

O módulo de elasticidade secante, a ser utilizado nas verificações de estados limites 
de serviço, deve scr calculado pelas expressões 1.9 e 1.11, capítulo 1, para concretos de 
classe até C50 e agregados de granito, com os valores em MPa. 


E,=0, gs. E, =0,85-5600- le 4760. VD = 21287 MPa = 21287000kN /m” 


d3) Cálculo da flecha elástica 
No cálculo da flecha elástica, não se considera o efe da fissuração do concreto. 


poha 
"E-h? 100 

com a dado no Quadro 7.2 e E - h' = 21287000 (kN/m?) - 0,16' (m) = 87191,6 kNm. 
* Flecha para a carga obtida com a combinação quase permanente 


; E» ; E . 
€ tBtyral, a (AS6+0,4-20:t, a cc ga pa 
sa Eb 100 - 87191,6 100 


* Flecha para ação apenas da carga acidental 
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4 4 

== TD. =2,29.107 ad! 

E-h” 100 ,87191,6 100 

*. Consideração da fluência 
O cálculo do efeito da fluência também será feito com a carga obtida da combinação 
quase permanente, e com as equações da seção 4.8.2.4. 

O tempo t, é a idade, em meses, relativa à data de aplicação da carga de longa du- 
ração, no caso 14 dias, e, a favor da segurança, considerou-se que todas as açõés atuarão 
após a retirada do escoramento, nessa data: 


= 14/30 = 0,47 
Os coeficientes-E para as idades t, = 0,47 e para o tempo infinito são: 
| e(ty) = 0,68 * 0,996' - 1832 = 0,68 - 0,9969047 - 0,47932 = 0,53; 
e(co) = 2 (valor fixo para idade maior que 70 meses). 
Como não há armadura comprimida, então p'= 0, resultando para o fator a; 


a -— dê (20,53 
1 1+50.p' 1 





=1,47 


O valor da flecha total no tempo infinito será aquela correspondente à combina- 
ção quase permanente puióplicada por(l+a,): 


(141,47) = Ega 347 


total, ie 


Os valores das flechas estão apresentádos no quadro a seguir: 


Eli eee pen af a To 


teta tm oar [ nto [007 [ 
Go [e om ea [om 
[us [53 [56 [20 [546 [355 oza [ass [iso [one [055 


d4) Determinação de uma nova altura para as lajes 

Observa-se que as flechas de cada laje são bem menores que as limites, sendo possível, 
dessa maneira, diminuir a altura das lajes. Igualando a maior das flechas das lajes (flecha 
de L3 para a situação g, + &, + W, * q) com a flecha limite correspondente; em metros, 
obtém-se uma nova altura, destacando que a flecha calculada de.acordo com a seção 










30U Cálculo e detalhamento de estruturas usuais de concreto armado 


7.3.7.2.1 (equação 7.16) é imediata, e deve ser dare por 2, 47 devido ao efeito 
da fluência: 


«q)-L st 
(E+mtwat a 0,0133 > 6 06 go 0,0133 


E-h' 100 21287000 -h” 100 


(5,36). 5! 2,47 5,66 


3 
dr 21287000 - -0,0133. 100 


> h=0,118m=11,8em 


Comoh=d+2,5+1,5:10=d+4,0 cm, pode-se adotar: 


h = 12,0 em e d = 8,0 cm para a armadura positiva; 
d = 9,0 cm para a armadura negativa, que é mais sólicitada. 


d5) Determinação do carregamento total 
À carga total sobre a laje deve ser calculada para a nova altura de 12 cm.. 


p=012m:25 kN/m' + 0,36 kN/m? + 0,20 kN/m? + 2,0 kN/m? = 5,56 kN/m'? 
d6) Valores finais das flechas 


Não é preciso nova verificação, pois a carga final devida à combinação quase permanen- 
te é menor que a anterior, que havia sido calculada para uma altura de 16 cm. 


e) Cálculo dos momentos fletores atuantes nas lajes 
Serão calculados os. momentos fletores para a carga total p = 5,56 kN/mº, verificada a al- 
tura útil mínima, feitas as correções necessárias, e calculados a altura e momentos finais. 


e1) Determinação dos momentos 

Os momentos máximos positivo e negativo, nas lajes, por unidade de comprimento 
(faixa unitária), são calculados por meio das expressões 7.18 a 7.21, com os coeficientes 
Ho Hp He H, fornecidos nos quadros 7.3, 7.4 e 7.5. 


a pá pipa pos ia 
mo "roPrigo Po Tb to 









peste [a [e Pa aee 
[am [ss o [a [o [ao] [o [of] 
E joao fe see e 
5 [25 fofas [os [ia [e [fes = | O 
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e2) Determinação da altura úti i a 
O será efetuado conforme visto no estudo de seções retangulares sob flexão 


normal (capítulo 3, expressão 3.43) e, no caso, para uma faixa de laje de taipa unitária 
(1,0 m). 


* Armadura positiva, com: m = 9,05 kNm/m (máximo momento positivo atuan- 
te no pavimento, ou seja, momento na laje L3);b, = 1,0 m; f,, = 20000 kN/m'. 





1,4-9,05 


— + =0,060m 
1,0:20000/1,4 


d = 0,060 'm = 6,0 em < que d = 8,0 em adotado para a armadura positiva. 


. Ármaduta negativa, com: m = 17,15 kNm/m (máximo momento negativo atuan- 
te no pávimento, ou seja, momento na laje L3);b, = 1,0 m; 4 = 20000 kN/m'?. 


20: |—b&lbiS o og2m 
1,0-20000/1,4 


dm * 0,082 m = 8,2 cm < que d = 9,0 cm adotado para a armadura negativa. 





din = 2,0 É 


f) Cálculo das armaduras longitudinais 
Para o cálculo da armadura positiva das lajes existem duas álrdrãs úteis, uma para cada 
direção, conforme pode ser visto na Figura 7.17, para as direções s e v. Recomenda-se, 
* entretanto; que seja tomada como altura útil da laje a distância entre a borda compri- 
mida superior é o centro das barras da camada superior da armadura positiva (no caso, 
d., que é menor que d)), possibilitando que, na construção, as barras de cada direção 
sejam posicionadas em qualquer uma das camadas. Assim, será empregada no cálculo 
de todas as armaduras altura útil igual a 8,0 cm, determinada anteriormente; no caso 
das armaduras negativas, esse valor está a favor da segurança. 





“Figura 7.17 Direções s e v e as respectivas alturas úteis. a 


o aê am meme dm ato mic ie ram e rato Rato Me DAS MORAR O Ad E DUSLÃS NET WATT RITA EDTA 


O cálculo da armadura é feito da mesma maneira que em vigas retangulares sob 
flexão simples para uma faixa de laje de largura igual a 1,0 m. Como para as armaduras 
positivas e negativas a altura útil é maior que a mínima, o.aço (CAS50) trabalhará com 
sua capacidade total, ou seja, €, > £,, = 2,07%o, € a resistência do aço será f, = f, = 50 kN/ 

cm? À resistência característica do concreto é f, = 20000 kN/m'. 


1,4-m 


” 1,0-0,08” - 2000 =0,0153:m | 
,0-0,08? 20000 / 1,4 ee" * 





1,4-m(kNm/m) 


A, = le 
(KZ)-d-f, | (KZ)-0,08(m)-(50kN/cm?)/1,15 
LE Taça de armada desço 
Os passos para o cálculo e os resúltados finais da área de aço por metro de largura 
da laje [As (cm?/m)] estão no quadro seguinte: 











EE EE RE 
CS ES EE A CAR ES ES EIS E 
jo | 547 [| 6 [1a [100 | uam | 220 [4 [ 287 [245 [ 206 [rss 
tas [oc [as [0254 [za [n065 [on [os [0a10 [017 [0037 [02 | 
[xe fogem [os oasis [oi [amos [os [aos [aos asma [sos [ass 
o) [ooo or | 550 | 936 [iooo no joao |sooo not 374 | 
es 523 [ ssa [10 [act] 47 [asa [ita 706 [50 [ am [2120 
[A [am [e | as [ en | 120 | ne | aa [00 [396 | asso | 65 | 


B Detalhamento da armadura 

Para o detalhamento da armadura, cujo esquema se encontra na Figura 7.20, foram 
adotados os procedimentos relacionados a seguir. 

g1) Diâmetro máximo das barras: 4,, = h/8 = 12 cm/8 = 1,5 em = 15,0 mm. 









g2) Diâmetros utilizados: serão empregadas barras de 4 6,3 mm e 4 10 mm. 
- 83) Armadura mínima para seção retangular e f, = 20 MPa (Quadro 4.2) e b, = 100 cm: 


10,35 | | OI5 


A mia E 100. o oo ts =1,8cm'/m. 


g4) Espaçamento (s) para a armadura mínima: 


06Smms= qe rj “0 18m = 18em 
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0,8cm' 


10 s=D8="———— =0,4m= 44cm 
pal A, 1,8cm'/m 


g5) Espaçamento máximo adotado 
Para as armaduras positiva e negativa foi adotado, de acordaçoma norma, € que atende 
também a condição de arraadura mínima, um espaçamento s 5 s 20 em) 


g6) Espaçamentos das barras 
No quadro a seguir estão as barras empregadas para cada situação (diâmetro e área), os 
espaçamentos resultantes e os espaçamentos finais adotados. 









Es uns = a 
CSPE BE REEnES 
[vg | 56 [66 [rat [go [ua [220 [ 25 [57 [ 05 [206 [1 
ct | 20 [238 [6 [60 [5794 [907 tan a00 [39º [265 [| 
| biomy [o63 [63 | fo [ 610 [063 [463 [é [vão [610 [663 [tio 
[4 [030 [3 [no [ og [05º [032 [não [oo [og [037 [não 
[toy fosse [as san [am [sro [285 | ao [254 [nam 0306 [0 
Einatoo| tas [ tas [as [uas [us [175 [20 [20 [o [us [o | 


£7) Comprimento e espaçamento das barras 








* Armadura positiva (a letra N e o número identificam as barrãs na planta): 


- Serão colocadas barras em todo o vão das lajes (armadura corrida); 
—» — As barras deverão penetrar nos apoios (vigas) 6 cm ou 10 4 = 10: 0,63 = 6,3 


cm; será adotado o valor de 7 em] 
— Largura das vigas = 12 em (dado inicial); 
- As dimensões das lajes, em planta, estão relacionadas aos eixos das vigas. 


Comprimentos para a laje Li nas direções xe y: 
1=600-2:6+2:7 = 602 em (Na) 

Comprimentos para a laje L2: 
(,=400-2:6+2:7=402 cm(N2) 


£,=600-2:6+2-7=602 cm (N1) 


Joá RSINUIU E LELIN SINCINU UE EstrUluras usuais ce concreto armado 


- Comprimentos para a laje L3: 
,=500-2:6+2:7=502 em (N3) 


£,= 1000 -2:6+2:7 = 1002 em (N4) 


Y 


* Armadura negativa (a letra N e o número identificam as barras na planta): 


— Todas as barras da armadura negativa têm diâmetro 4 = 10 mm; 
- — Nas lajes adjacentes será considerada a armadura referente ao maior mo- 
mento; 
— Todas as lajes serão consideradas isoladas, e a armadura, para todas as situa- 
ções de vinculação, se estenderá no interior da laje a uma distância 0,25 - Ea 
sendo /, o menor vão da laje, conforme a Figura 7.18. 





a) Duas bordas engastadas b) Uma borda engastada 


Figura 7.18 Comprimentos das barras da armadura negativa. 


— Ao comprimento anterior deverá ser acrescentado 6 comprimento de anco- 
ragem reto (aço CASO, boa aderência, f, = 20 MPa, 4 = 10,0 mm): 
4 a E 1, 15. 2 486 


O cálculo de 6 está feito no exemplo 1 do capítulo 5. 


- Serão adotados, em todas as extremidades da armadura negativa, ganchos 
retos, calculados de forma simplificada como indicado na Figura 7.19, des- 
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contando da altura total da laje, 2,5 cm junto a cada face, resultando f,= 
12,0 - 2,5 = 7,0 cm. 


ps 


Figura 7.19 Esquema simplificado para determinar o comprimento dos ganchos. 
— Comprimentos finais em cada laje: t = 0,25 -£,+0,+8, 
Espaçamento e comprimento das barras da armadura comuns às lajes Lj c L.2: 


Li; 4 10,0 c/12,5.cm 


= adota-se 4 10,0 «/12,5 cm 
L2.: 4 10,0 0/20 cm 





Comprimento na laje Li: 0,25 - 600 + 44+ 7 = 201 cm 


=> comprimênto 


Comprimento na laje L2: 0,25 - 400 + 44+7=151cm |total = 352 em (N5) 





Espaçamento e comprimento das barras da armadura comuns às lajes Ll e L3: 


L1j: 4 10,0 c/12,5 em 


=> adota-se 4 10,0 c/10 cm 
L3: 4 10,0 10 em 





Comprimento na laje L1: 0,25 : 600 + 44+7=201cm | comprimento 


total = 377 cm (N5) à 





Comprimento na laje L3: 0,25 - 500 +44 +7=176cm 
Espaçamento e comprimento das barras da armadura comuns às lajes L2 c L3: 


L2,; 4 10,0 c/20 em 


=> adota-se 4 10,0 c/10 cm 
L3,: 4 10,0 c/10 cm 





Comprimento na laje L2: 0,25 - 400 + 44 +7= 151 cm |= comprimento 
” total = 327 cm (ado- 


Comprimento na laje L3: 0,25': 500 + 44+ 7 = 176 cm |tar mesmo que L1 
' : o L3) 


Observação: como L3 possui uma'borda em interface com Li e com L2 e as arma- 
duras de ambas possuerd bitolas e espaçamentos iguais (4 10 mm c/ 10 cm), serão 
adotadas as mesmas barras em toda a interface com o comprimento da ii ou seja, 


“377 cm (barras N6). 
a a. a 


ley >» = /, Ra Bea 


é 


PN] Cais E MTLONIGUTTIAS UC CSULLUIAS USUAIS QE CONCIETO AMA O ESEU | 


g8) Quantidade (N) de barras (positivas e negativas) para cada situação 

A quantidade de barras será calculada dividindo-se a distância de eixo a eixo em uma 
direção pelo espaçamento (s) adotado, indicando como exemplo o número de bamas da 
Arqadões negativa entre as lajes Li-L2: 


600 cm 


Netéucse 2 -4Bbarras 
s 12,5cm 


cf 


Na Figura 7.20 estão a planta de formas é o detalhamento das armaduras positiva - 


e negativa (tracejadas) das lajes L1, L2 e L3 do pavimento do exemplo 1. 
h) Reações das lajes nas vigas 


Às reações nas vigas de contorno, devido às lajes, são calculadas com as atos 7.23 


a7.26, com os fatores k ,k,k. » ki dados nos quadros 7.8, 7.9e7.10: 


= g=k. E” 
70 DSP 


q. ek peço W=k po U=k Pp: 


Os resultados, em kN/m, estão no quadro seguinte, para p = 5,56 kN/m!: 


[SESA PAR CO CRP CIR 
Ts [ é [es[no[5naa ias [axocoa [ia] ejocom Joss osaç [fios 
[o [a [eofis[ 522 2a] sesc0m[1so[ amçva oo [ arca [a rose | 
[is [E fsofzo[580 [sm [asmcvo[1so[sescrsm[sse mugen | - | — | 


Nas vigas comuns às duas lajes, o carregamento deve ser somado para se obter o 
valor final. É possível verificar se os valores das reações estão corretos, pois a carga total 
que atua em cada laje (carga distribuída multiplicada pela área da laje) deve ser ES à 
soma das cargas resultantes nas vigas de contomo. 












Laje L1 : 
Cargatotalnalje:  P=p:€,:!,=5,56:60-6,0=200,16kN 
Carga total nas vigas: P=qu +] tt IA 
É i P=q:t+q, eq egt, 
P = (6,10 + 10,58) - 6,0 + (6,10 + 10,58) - 6,0 = - 200,16 kN | 


CAP. SO PAVIMIRCIAUSS LIC CUILIL IIS QUNAA lajes Hidciças 


o h 


z 
A======-VER 


SO N3G10 c/20 (502) 


+85 (352) 


48 NSB10 c/12, 
25 N46.3 €/17,5 (1002) 





Figura 7.20 Detalhamento da armadura do pavimento (medidas em cm). 
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Laje L2 
Carga total na laje: P=p't:t,=5,56:6,0:4,0=133,44kN 
Carga total nasvigas:  P=qu, + Qu + Que * us | 
 Peqteq ot eg tre, 
P=(9,41+5,43) - 6,0 + (4,07 + 7,05) - 4,0 = 133,52 kN 


Laje L3 
: Carga total na laje: Pep:l- , = 5,56 5,0: 10,0 = 278,0 kN 
Carga total nas vigas: P=q, + + Qt Qu 


Paatg leg l +qr a 


P=2:5,09:5,0+ (8,31 + 14,40) : 10,0 = 278,0 kN 


i) Verificação ao cisalhamento 
il) Verificação da necessidade de armadura de cisalhamento 
À verificação da necéssidade de utilização de armadura de cisalhamento nas lajes será 
feita para a laje 3, que apresenta o maior valor para a reação (força cortante) de todas as 
lajes, no casq junto à viga V5. Compara-se a força cortante de cálculo V,, com a força 
resistente dé projeto ao cisalhamento V,, (se Vç, < Vp,j Não é necessário armadura de 
cisalhamento). 

Para essa verificação são necessárias as seguintes informações, resultantes dos cál- 
culos e detalhamento já efetuados: 


* Força cortante solicitante: Vç = 14,40 kN/m; 

* Toda a armadura inferior se estende ao longo das lajes, chegando até ao apoio; 

* Nalaje L3, a armadura longitudinal inferior é composta de barras de 4 10 mm 
(0,8 cm?) a cada 20 cm, resultando em 5 barras por metro. 


O válor de V,, (força cortante solicitante de cálculo) é: 
Vi = 1,4: V, = 1,4: 14,40 = 20,16 kN 
O valor da força resistente de projeto V,, é dado pela equação 7.27: 


JV k-(1,2+40: pj) + 01509]-b. ed 


ii 
na 7 [276 + 1,52 (1,2 + 40 - 0,005)] - 1,0 - 0,08 = 47,0 kN 


em que: 
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na = 0,25 * £,, = 0,25: e 0,25-0,7:1./1.=0,25:0,7-0,3- e 
= 0/0525 “203/14 = 0,0525  7,368/1,4 = - 0,276 MPa = 276 kN/mº, 
k=1,6-d=1,6-0,08=1,52>1; 

A 5.0,8 


p= sl =>" =0 005 < 0,02: 
b,:d 100-8 ' 


6, = O (não há força longitudinal na seção). 


- Portanto, V5, = 20,16 kN < VA, = 47,0 kN, e não há necessidade de ârmadura 
transversal de cnaliinseos Caso Ea condição não fosse verificada, deveria ser colo- 
cada armadura, calculada como em vigas. 


12) Verificação da compressão diagonal do concreto 
A verificação da compressão nas bielas de concreto é feita comparando V( com Va 


dado pela Fes 7.28. 

Vá = 14º V5 = 1,4: 14,40 = 20,16 kN 

Via =05"0,"f,b,:0,9:d=0,5:0,5:14285-1,0-0,9: 0,08 =257,13kN 
em que: 


a, = (0,7 - £,/200) = (0,7 - 20/200) = 0,6 > 0,5 = a, = 0,5; 
£ = £/Y, = 20000/1,4 = 14285 kN/mi. 


Como V., é menor que V,,, não há problema de compressão excessiva nas bielas 


Rd? 
de concreto. 


ADEnDO 


RESUMO DAS EXPRESSÕES RELACIONADAS NESTE CAPÍTULO 


Equação fundamental de placas delgadas 
4 4 





e nuno ums vam tenis ms TS OS IARA 


Momento fletor na direção y de placa delgada 


(7.3) 


a b 
bel: para m c n ímpares e carga uniforme “& distribuída na placa 


(7.9) 
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Momento fletor positivo em uma placa na direção x para uma faixa unitária 


Momento fletor positivo em x para um coeficiente de Poisson v, conhecido o valor 
| para v, o 4) 


nn 
(m,), “1-v) 


d (é ta Vavo Dt (v; =vo(mD) 


Momento fletor positivo em y para um coeficiente de .Poisson v, conhecido o valor 
para v, 


(m), = Avi vma + (4 vma) 


“To 


Deslocamento vertical de uma xa para um coeficiente de Poisson v, conhecido o 
valor para v, 
: Jo 
(= =? 





FP VAN LON UIV E UCLA IATE UT CI ULUIGS UDUAIS UR CUNICIEIO AFMADO 


Momento fletor máximo positivo na ar x para laje retangular para carga uniforme 


Reações nas vigas de apoio SERRA de de na direção y 


=k, pr 
q, prá 10 (7.24) 


Reações nas vigas de apoio ii de e na direção x 
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Verificação ao cisalhamento em lajes sem armadura transversal Eos 
Voa S Vans (tok (1,2+40-p)+0,15:0 ]-b;"d 
tau = 0,25 “E, = 0,25“ Lil | 
€ 7.27 
k=(1,6-d)>1 (7.27) 
p,=A,(b, : d) < 0,02 

Verificação do esmagamento do concreto na diagonal inclinada comprimida em lajes 
sem armadura de cisalhamento 

Va =05"a, ft, b,:0,9:d 

a, = (0,7 - £,,/200) s 0,5 (f, em MPa); 


fa = f4/7, = [,/1,4 é à resistência de cálculo do concreto. 


Vão efetivo em lajes 


lantota ta, 
£, é a distância entre faces internas de dois apoios consccutivos 
a, é o menor valor entre t,/2e 0,3 - h 
a, é o menor valor entre t,/2e 0,3 -h 
h é a altura da laje 
t, et são as larguras dos apoios adjacentes 


Quantidade de barras por metro de laje (A, é a área total e A q é a área de uma barra) 





Anexo 1 


FLEXÃO DE LAJES NERVURADAS UNIDIRECIONAIS CONTÍNUAS COM VIGOTAS PRÊ- 
-MOLDADAS 


Às seções transversais das lajes com nervuras pré-moldadas têm a forma de “T”, e, 
portanto, em lajes contínuas (corno a esquematizada na Figura A1.1 com dois tramos 
iguais) resistem melhor aos momentos positivos que aos negativos, pois a região com- 
primida de concreto disponível junto à face inferior da laje (região comprimida para 
momento negativo, seção BB da Figura Al.1) é constituída apenas pela nervura (com 
largura b,), sendo bem imenor que a região junto à face superior, constituída pela mesa 
(região comprimida para momento positivo, seção AA da Figura A1.1), de largura b, 
As regiões comprimidas têm altura definida pela profundidade x da linha neutra (LN), 
determinada para cada uma das duas situações. 

Esquema estrutural de taje unidirecional continua 


CEE ooo P 





Esquema estrutura! de laje unidirecional continua - . 
. B 





Figura Al.1 Laje contínua unidirecional, submetida a momentos fletores positivo e negativo. 


Assim, em lajes contínuas nervuradas, nem sempre é possível obter, junto aos 
apoios intermediários, regiões comprimidas suficientes para resistir ao momento ne- 
gativo total encontrado pelo cálculo elástico (admite os materiais, no caso o concreto 
armado, como sendo homogêneo e com comportamento linear, características estas 


DU VAN UIV T UTIL UEC LAS AR DAS anna REMNaiADS RITO CADA RT O DSO 


: do estádio 1), considerando seções com armadura simples no estado limite último e 
trabalhando na ductilidade mínima de acordo com a horma. Pode-se considerar, nestas 
situações, que o momento negativo resistente (região superior do apoio) seja menor que 
o momento atuante obtido do cálculo elástico, quando se considera a seção funcionan- 

e do no estádio I; ocorre então a redistribuição de momentos ou mesmo a plastificação 
da seção, com o surgimento de uma rótula plástica no apoio. 

A redistribuição consiste na alteração do diagrama de momento fletor quando 
alguns trechos da estrutura, por estarem submetidos a momentos superiores a0 de fis- 
suração, têm a sua rigidez diminuída, ocasionando o que se chama de plastificação, 
enquanto outros trechos permanecem integros. A partir da plastificação da seção, que 
acontece para um determinado valor de momento fletor (momento de plastificação), a 
seção gira sem transmitir mais momento. Para melhor entendimento, mostra-se a mes- 
ma laje unidirecional contínua da Figura A1.1, com os diagramas de momento fletor 
devido ao comportamento elástico e com plastificação na região do apoio na Figura 
A1.2. No caso do diagrama elástico, considerando os dois tramos iguais a £,o momento 
no apoio intermediário (negativo) para uma carga p é: 

2 
Kaúnico = pr 
8 

Se a seção no apoio for capaz de resistir a este momento, o diagrama é o apre- 

sentado na Figura Al.2 (diagrama de momento elástico), calculado da forma usual. 


1 ), 
plástico 
então o diagrama de momento, com plastificação no apoio central (Figura A1.2), 


Se a seção do apoio só for capaz de resistir a um momento fletor menor (X 


para que o equilíbrio seja mantido, apresentará momento positivo máximo no tramo 
(M ... ) maior que o elástico usual. 


plástico 


.Esquema eslrulural de laje unidirecional continua 
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Diagrama de 





Diagrama de momento com 

plastificação no apoio central 
Figura Al2 Diagramas de momentós elástico e com plastificação no apoio central em uma laje 
contínua unidirecional.- , 
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“a 


Em razão da grande dificuldade em determinar um valor adequado para X 
tem sido usual admitir que os elementos pré-moldados sejam sempre simple 
apoiados, o que resulta em momentos positivos maiores que em elementos continuos. 
Dessa maneira, para uma mesma solicitação “p”, resulta uma seção maior ou em uma 
limitação do vão a ser vencido, além de ocorrer deslocamentos maivres. Por essa Tazão, 
é mais racional aproveitar as vantagens da continuidade, pois há uma melhor distribu;- 
ção de momentos, com a redução dos positivos, possibilitando vencer vãos maiores (ou 

suportar cargas mais elevadas). Assim, em pavimentos compostos de diversos painéis, 
sempre que a geometria permitir, as vigotas devem ser dispostas de modo a aproveitar o 
efeito vantajoso da continuidade, com o esquema estático das nervuras aproximando-se 
'ao de uma viga continua hiperestática. 

Entretanto, em decorrência da plastificação do concreto, não é possível definir com 
precisão qual o momento negativo a considerar no cálculo, pois a hipótese de compor- 
tamento elástico não corresponde à situação real. Assim, além da solução usual de consi- 

'derar os elementos simplesmente apoiados, é possível obter a continuidade das nervuras 
com as providências relacionadas a seguir. 


a) Empregar uma nervura de grande altura 
Esta solução consiste em empregar uma nervura de grande altura para resistir aos 
momentos negativos, aumentando a região comprimida de concreto. Nesse caso, « 
altura útil deverá ser igual ou maior 'que a mínima, que pode ser determinada de ucordo 
“coma ABNT NBR 6118:2014, que, no item 14.6.4.3, indica: “A capacidade de rotação 
dos elementos estruturais é função da posição da linha neutra no ELU. Quanto menor 
. for x/d, tanto maior será essa capacidade”. Complementa ainda que para proporcionar 
o adequado comportamento dúctil em vigas e lajes, a posição da linha neutra no ELU 
deve obedecer aos seguintes limites: * 


x/d < 0,45 — para concretos com f, < 50 MPa; 
x/d s 0,35 — para concretos com 50 MPa < f, < 90 MPa. 


“ Esses limites podem ser alterados se forem utilizados detalhes especiais de arma- 
duras, como os que produzem confinamento nessas regiões. Dessa forma, nas regiões 
do apoio em que normalmente o momento fletor tem a sua maior intensidade e a 
seção de concreto comprimido é pequena, deve set verificado se a altura disponível (d) 
é maior que a mínima (d, |), dada 'pelas seguintes expressões, a partir da equação 3.42: 





M, 
b. “fa -(0,68-E-0,272:E?) 





* com E = x/d = 0,45 (concretos com f, s 50 MPa): 
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M, 








di, = |——>———— Ha = 2,0- M, 
b. fu -(0,68-0,45-0,272-0,45") b. £, 


* com É = x/d = 0,35 (concretos com 50 MPa « f. s 90 MPa): 


M, M, 
e HR = A E RSS AR race 
b, -f, -(0,68-0,35-0,272-0,35?) bo fa 


Assim, fazendo com que na seção do apoio a altura útil seja maior que a altura útil 
minima (d > d (), pode-se empregar o momento obtido da análise linear, garantindo 
que no ELU as seções irão trabalhar de forma dúctil 





b) Fazer um trecho maciço junto ao apoio intermediário 

Se for necessário, por questões práticas, econômicas ou mesmo de restrição de projeto 
usar na seção do apoio em que atua o momento negativo uma altura útil menor que a 
mínima, uma solução possível é fazer um trecho maciço de côncreto junto ao apoio 
intermediário para aumentar a capacidade resistente da seção (Figura A1.3). Nesta 
situação, a largura da seção dé concreto comprimido aumenta consideravelmente e 
passa a ter a mesma eficiência à flexão que as seções do meio do tramo que trabalham 


como seção “T”. 


Lajes continuas 


Elemento de enchimento Barras de aço 


Regiões sujeitas a momentns fatores negativos . 


Região maciça 
Bloco cerâmico .de concreto Armadura (A,) 





Apoio Intermediário 
Perspecilva Seção transversal 


Figura-Al.3 Região maciça da laje sobre o apoio interno. 


Assim, a ce-ta distância do apoio (em direção ao centro do apóio) retira-se o ma- 
terial inerte, substituindo-o por concreto, passando a existir um trecho maciço que, em 
geral, não é considerado na rigidez para efeito de cálculo de esforços. A largura dessa 
região pode ser determinada de duas maneiras: a partir do ponto de momento nulo; ou 
a partir da seção em que o momento resistente da nervura é igual ao momento atuante. 
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Este procedimento melhora o acabamento na ligação laje com a viga, mas leva a 
um consumo maior de formas e de concreto. Normalmente, a extensão necessária do 
trecho maciço é pequena e seu custo não é grande. 


c) Adotar um trecho com armadura dupla 

Outra solução, quando também for necessário empregar na seção do apoio uma altura 
útil menor que a mínima, é adotar um trecho com armadura dupla para garantir a 
ductilidade da seção de acordo com a norma. À armadura comprimida auxilia o con- 
creto na resistência às tensões de compressão provocadas pelo momento negativo, fão 
sendo assim necessário aumentar a seção de concreto. Nesta situação, impõe-se que no 
ELU a seção irá trabalhar com x/d = 0,45 (para f, < 50 MPa) e a partir dai calcula-se 
a armadura dupla como indicado na seção 3.7.6. 


d) Efetuar a cedisribuição de momentos 

Outra possibilidade para solucionar .o problema é promover uma redistribuição do 
momento fletor negativo aumentando o positivo. Neste caso, reduz-se o momento 
fletor negativo (M) na seção do apoio para um valor (8 - M), € a profundidade da 
linha neutra (x/d) nessa seção deve ser limitada por (item 14.6.4.3 da ABNT NBR 
6118:2014): 


* x/d < (6 - 0,44)/1,25 para concretos com f, < 50 MPa; 
* x/d < (6 - 0,56)/1,25 para concretos com 50 MPa < f, < 90 MPa. 


O coeficiente de era, deve, ainda, obedecer aos seguintes limites: 


- 8>0, 90 para estruturás de ' nós móveis; 
* 8> 0,75 em qualquer outro caso. 


Pode ser adotada redistribuição fora dos limites estabelecidos na norma, desde 
que a estrutura seja calculada mediante o emprego de análise não linear ou de análise 
plástica, com verificação explícita da capacidade de rotação das rótulas plásticas. 


e) Permitir a plastificação da seção do apoio 
A última possibilidade é permitir a plastificação de pelo menos a seção do apoio, de 
acordo com a ABNT NBR 6118:2014, que no item 14.6.4.4 indica: “Para verificações 
de estados limites últimos pode ser efetuada a análise plástica da estrutura, com a simu- 
lação de rótulas Plásticas 1 localizadas nas seções críticas”; e: “É obrigatória a verificação 
das rotações nas rótulas plásticas, correspondentes aos mecanismos adotados, que não 
podem superar a capacidade de rotação plástica das seções transversais correspondentes”. 
A norma estabelece ainda que “o limite da rotação plástica solicitante, função da 
profundidade da linha neutra no estado limite último — flexão simples para o momento 
fletor solicitante Mç, da seção crítica, dada na Figura AI.4, corresponde à razão a/d = 


o NOIS E LTLAMMI NTE UT CIUULUIAS USUAI) UE CUNCIETO AFMACAO 


3, onde a = M,/V,, sendo V, a força cortante nessa seção. Para outras relações a/d, 
multiplicar os valores extraídos da Figura AI4 pelo fator J(a /d)/3". 


35 
30 
25 
20 
“Op! 
(mrad) 





000 0,05 0.10 0,15 0,20 0.25 0,30 0,35 0,40 0,45 
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Figura Al.4 Capacidade de rotação de rótulas plásticas (Figura 14.7 da ABNT NBR 6118:2014). 


Exemplo 


Calcular a armadura de uma nervura de laje pré-moldada com dois vãos contínuos de 
5,50 m cuja seção transversal é indicada na Figura A1.5, com os seguintes dados: f, = 
20 MPa (20000 kN/m?); aço CASO; distância do cg da armadura à borda mais tracio- 
nada igual a 2,0 em; peso próprio igual a 2,20 kN/m!; peso de piso mais revestimento 
igual a 1,00 KN/m?; e carga acidental q igual a 5,00 kN/m'. 


6cm 


14 cm 


Figura Al.5 Seção transversal adotada para a laje do exemplo. ! 


a) Cálculos preliminares 
a1) Carga total atuante na laje 
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p = 2,20 + 1,00 + 5,00 = 8,20 kN/m? 
a2) Carga atuante em cada nervura para o intercixo de 50 cm 
Pam * 8,20 * 0,50 = 4,10 kN/m/nervura | 


a3) Esquema estrutural e momentos fletores no caso de haver continuidade 





Figura Al.6 Esquema estrutural de uma nervura e ações, admitindo-a elástica (estádio 1) e de inércia 


constante. 


Admitindo que o concreto armado tenha comportamento elástico-linear (não . 
apresenta fissuras, estádio 1), o diagrama de momento fletor da laje (nervura) pode ser 
calculado como o de uma viga (ver capítulo2), neste caso, contínua. 

A forçã cortante e o momento fletor em uma seção genérica x, a reação de apoio 
R e os momentos fletores máximo positivo e negativo (apoio) são obtidos conforme o 
exemplo 1 do capítulo 4, e valem: 


* Força cortante em uma seção genérica => V=R-p:x 





. * Momento fletor em uma seção genérica=> M=R-x- p E 
2 
* Momento negativo no apoio > X = Pe. Ab Sa 15,50kNm 
e Reação de ai >» EA =8,46kN 


iram AABINUAIRO dO NSRS ASS MSL DUL CA US T CIUULUIOS sastuata ce Cn IÔAL CITISUU 


“ a4) Largura colaborante (b,) para seção “T” (b, = 10 cm) 
* Antes de determinar a armadura necessária na nervura, é preciso verificar, como tratado 
no capítulo 3, qual a parcela (b,) da capa da laje colabora para a resistência à flexão da 
nervura: 


> b; =50,0cm; 


b, +0,10-a = 10+0,10-412,5=51,25cm 
S4b.+2:b,=10+2-20=50,0cm 


em que: 


a=0,75-t=0,75: 550 A 412,5 cm para tramos com iomênio em uma só 
extremidade; 


0,5-b, =0,5-40=20cm | 
0,10-2=0,10-412,5= 41, 2Sem = by =20,0m 


b, = 40,0 cm é a distância entre as faces internas de duas nervuras adjacentes. 


b) Primeira solução: laje com dois tramos simplesmente apoiados com vãos de 5,5 m 
Nesta solução, os elementos são considerados simplesmente apoiados, sem contihui- 
dade. Dessa forma, só há momentos positivos no meio dos vãos, e a seção vai trabalhar 
com parte ou toda a mesa comprimida. O momento máximo no meio do vão vale: 


$ 2 
PE. dO dA 15,50kNm 


b1) Verificação se a seção é retangular ou “T” 

É necessário verificar se a seção trabalha como retangular ou “T” para o momento 
positivo, e para isso determina-se a posição da linha neutra, supondo, a princípio, que 
ela passe pela mesa: 


d=20-2=18 em; b = b,= 50,0 em; My, = 15,50 kNm; 
M, 1,4-15,50 


Utilizando KMD = 0,095 (próximo maior valor) => Quadro 3.1 => KX = 0,1485. 
KX = x/d = 0,1485 < 0,45 (limite para a relação x/d prescrita pela norma). 
xeKX-de0,1485-18=2,67cm<h,=6cm. 


L.N. passa na mesa > seção retangular com b, = b, = 0,50 m. 


. 
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b2) Cálculo da armadura positiva (M, . = 15,50 Nm) 
KMD = 0,095 > KZ = 0,9406; 


M,  1,4:1,15-15,50 


emsmi = =2,95em?, 
"KZ df, 0,9406-0,18.50 SM 


A 


c) Segunda solução: láje contínua com tramos de 5,50 m e trecho maciço junto 20 apoio 
Nesta situação, a laje é considerada contínua, o-diagrama de momentos é o indicado 
na Figura Al.6 e os momentos positivo e negativo valem respectivamente M: | = 8,72 
kNm e X = 15,50 kNm, calculados em a3). 

À altura mínima para garantir a ductilidade para concretos com f, < 50 MPa (& 
=x/d = 0,45) é dada por: 





Í M, 20- a 
b. fa (0,68-0,45-0,272:0,45”) — Vbo cf, 


Aplicando a expressão para o momento máximo no vão, supondo a LN na mesa 


(b, = b,= 0,50 m), resulta: 


des sg poi dem cdSidon nada calda É 
mi V0,50-20000/1,4 | 


ção, e a condição (d > d |) está atendida. 


Aplicando a expressão para 'o momento negativo na seção do apoio, em que a 
largura da região comprimida é b, =.0,10 m, resulta: 


d. =2,0. DO a A Gens detona real da 
e 0,10-20000/1,4 


seção, e a condição (d > d |) não está atendida. 


Nesse easo, será necessário determinar o máximo momento que a seção tem capa- 
cidade de resistir, atendendo o limite de ductilidade da norma. 


cl) Cálculo do momento resistido pela seção retangular com x/d = 0,45 
Em torno do apoio (momento negativo), a região comprimida da seção transversal é a 
inferior, comportando-se como re , com b, = 10 em (Figura A1.7): 


Seção transversal Deformações na seção Forças resultantes 
À = 
s0ém , . E, = 2,07% (CASO) 

. E = = No F 

4 | 
d=8 L N 2 M, 
14 4 08x i ] : 

à | Xs 1 a so Pa 
=10, O E =3,5% 0,85f, 


Figura A1.7 Esquema para cálculo do momento negativo resistido pela nervura. 


O momento resistente, para concretos até a classe .C50, é obtido quando x/d = 
0,45 para atender a condição de ductilidade da norma. Colocando x/d = 0,45 (x = 0,45 
* d) na equação 3.20, resulta: : 


Ma=F.'z=(0,85"f,'b,0,8:x)-(d-0,4:x)=b,:f,-0,68-0,45-d-(d-0,4 
-0,45 - d) Ú 


Mas =0,10-005.0,68-0,45- -0,18-(0,18-0,4-0,45-0,18) = 11,61kNm 


c2) Cálculo da largura da região maciça 

Uma vez determinado o momento máximo resistido pela seção da nervura, basta en- 
contrar no diagrama de momento fletor (considerando o elástico dado na Figura Al.6) 
a seção em que o momento fletor solicitante é igual. ao Fessetido em serviço. O momen- 
to resistido em serviço é igual a: 


M, = My/1,4 = 11,61/1,4 = 8,29 KNm 


A equação do momento (ver Figura Al.6), em que a distância x é medida a partir 
do apoio externo, é dada por: 


Rx? 








2 . . “ 2 

* .+M=0> Sp RD e q, 
8 2 

Colocando os valores de pe£,resulta:, 


Bento O. tr Mo 0 > 8,46-x- 2,05:4 +M=0 


8. 
e igualando ao momento icent 8,29 kNm So em serviço, chega-se a: 


w*-4,13-x-4,04=0' 


x,=4,95m 


cujas raízes são: É bm saadno T 4,98 m. 


Assim, a região maciça de cada lado do apoio será, no minimo: 
É -x = 5,50 - 4,95 = 0,55 m = adotado 55 cm de cada lado. 


Resulta, então, na laje detalhada na Figura A 1.8, admitindo que a viga de apoio . 
tenha 20 cm de largura: 


Vista superior (admitindo viga de 
apolo com largura de 20 cm) 
5.5m 


Corte B-B 
(seção resistente no tramo) 









Corte CC 
(Seção resistente no apoio) 


o = 18em 
. b,=50cm 
Figura Al.8 Esquema estrutural da laje com seção maciça págs ao apoio central. 
c3) Cálculo da armadura negativa, agora com b = 50 em (região maciça) 


Para este cálculo, despreza-se a variação da inércia causada pela criação da região ma- 


ciça. 


-— MM,  ( b4-14-15,50 o 094 (toma-se KMD = 0,095) - 


b,-d?.f, 0,50-0,18” 20000 


KMD = 0,095 > Quadro 3.1 > KZ = 0,9406 e KX = x/d = 0,1485 < 0,45 (limite 
para a relação x/d prescrita pela norma) i 


. EMMA AA OS O RENO CAS MIO O ONCE A DAS SNS Mo GAS LELEO AD LS DLL ATT VAZ II TTAS UTI DORA 


A Mo b4:b15:15,50 qe 
* KZ df, 0,9406-0,18-50 . "o. 
c4) Armadura positiva 
A armadura positiva deve ser calculada com ó momento positivo determinado a partir 
do cálculo elástico, feito em a3, cujo valor é 8,72 kNm, e supondo seção retangular com 
a LN na em (bo = =b,= 0,50 m): 

M, 1,4-1,4-8,72 


D=——4 = 20T SO 0,053 (toma-se KMD = 0,055 
MO = pa to, 0,50-0,187-20000 dia 


KMD = 0,055 > Quadro 3.1 > KZ = 0,9665 e KX = x/d = a 


paraa relação x/d presa pela norma) 
x= KX d = 0,0836 : 18 = 1,50.cm < h, = 6 cm => LN. na. mesa. 


ane Mo ADO e 
"KZ dif, 0,9665:0,18-50 


d) Terceira solução: laje contínua com tramos de 5,50 m e armadura dupla 
Nesta solução, usa-se a laje com nervura contínua e armadura dupla para garantir a 
ductilidade da norma; o diagrama de momentos é o elástico, indicado na Figura À1.6. 


d1) Cálculo da armadura negativa 

Os momentos positivo e negativo são respectivamente M: = 8,72 kNme X= 15,50 
kNm. O mcmento resistente, para concretos até a classe C50, é obtido quando x/d = 
0,45 para atender a condição de ductilidade da-norma, cálculo já feito em cl, e vale: 


Ma=b,:€,:0,68:0,45-d-(d-0,4:0,45 - d) 


M na =0,10-250.0,68. -0,45-0,18-(0,18-0,4-0,45-0,18) = 11,61kNm 


Este momento corresponde ao momento negativo resistido pela seção retangular, 
chamado agora apenas de M,. O momento M,, dado pela diferença entre o momento 
atuante e o resistido (M, = M, - M,), deve ser absorvido por um binário de forças 
normais em que uma corresporide à armadura tracionada,A,, e outra à comprimida A. 
Considerando que a distância entre o CG da armadura comprimida e a borda da seção 
seja d'= 2 cm, resulta: ' 


Armadura tracionada: 


ANEXO | FIEXAO UE Lájeo Nei vuiauas uuneciviar CUNtNUAS COM vigotas.. 387 


M “M 
(0,4%, fa (Em d)-£g 


11,61 — (1,4:15,5-11,61) 


50 


A=— 3 * 
(018 -0,4:0,465:018)-57 (0,18-0,02)- TIS 


=1,81+1,45=3,26cm? 


Armadura comprimida: 

Para o cálculo da armadura comprimida A, é necessário conhecer antes a tensão na ar- 
madura comprimida f, e, portanto, a deformação £,, que pode ser obtido considerando 
que a seção permaneça plana no ELU: 





0,35 E  0,35(x,=d') 0,35-(0,45-0,18- 
=——1— > ge TC OS O OO rm 
Xoas (xoas —d) ? ; Xoe.. é E 0,45-0,18. . 
Eg= 0,207% o | 
como E, »eg>f =f ya» € então: 
A OM MASSA 
' (d=dyfa 50 


0,18-0,02).—— 
( à 115 


d2) Cálculo da armadura positiva 
À armadura positiva é a mesma que o caso anterior, pois na seção do meio ido vão, pelas 
hipóteses consideradas, nada se altera, e então: 

M 1,4-1,15-8,72 


A=— Lo =D DD =1,61lcm 
* KZ-d-f, 0,9665-0,18-50 


e) Quarta solução: laje com continuidade com redistribuição de momentos 

Nesta solução, considera-se que, devido à fissuração do concreto, pode haver uma redistri- 
buição do momentos, diminuindo o momento negativo e aumentando o positivo em re- 
lação aos valores obtidos no cálculo elástico, dentro dos limites estahelecidos pela norma. 


e1) Cálculo da armadura negativa 

Considerando a máxima variação de momento permitida pela ne norma (eipoado a estru- 
tura de nós fixos) terh-se ô = 0,75. Assim, o momento negativo redistribuído atuante 
passa a valer: 


X au = 0,75 * 15,50 = 11,625 kNm 


add NABIN US E tac ardso MOS ÍNICIO AS CSLL UI OI USUAIS UT LUI CLU atitIdUU 


Para que se possa usar este momento, é preciso determinar um novo valor para a 


profundidade da linha neutra: 
E =x/d = (8 - 0,44)/1,25 = (0,75 - 0,44)/1,25 = 0,248 


Desta maneira, o momento máximo resistente (M ) é dado por: 


M, =b, -d!-f, (0,68-E-0,272:E:)=0,10-0,182. De. (0,68-0,248- 0,272. 


* 0,248?) 


M, = 7,03 kNm < X qu * 11,625 kKNm = necessário, portanto, empregar armadura 
dupla. | 


Considerando novamente que a distância entre o CG da armadura comprimida e 
a borda da seção seja d'= 2 cm, resulta: 


" Armadura tracionada: 


O e OR 
"(d-0,4-x,9)-fa (dEdI-£, 


js q = 5 (4 -11,625-7,03) | e. 1,00 + 1,33 = 2,33cm! 
(0,18-0,4-0,248-0,18).—— (0,18- 0,02) E 


1,15 1,15 


Armadura comprimida: 

Para o cálculo da armadura comprimida À, é necessário conhecer antes a tensão na ar, 
madura comprimida f, f, e, portanto, a deformação 8, que pode ser obtido considerando” 
que a seção permaneça plana no ELU: 





; 0,35 -d 
035 6 2, 6356 Td) 0,35(0,45:0,18-0,02) (om 
Xos É E -d) Xo,as 0,45-0,18 
Eu = 0,207% : 
como E, > E, = É, = 4, e então: 
Ra M, 44:11,625- o E E 
(d-d?)-f - (0,18- o 02 REG 8 


Ane 1 Flexão de lajes nervuradas unidirecionais continuas com vigotas.. 389 


e2) Cálculo da armadura positiva 

Nesse caso,o momento máximo negativo atuante é o redistribuído determinado ante- 
riormente (X = 11,625 kNm). À partir do esquema estrutural montado na Figura 
A1.9, é determinado o momento positivo correspondente: ) 




















2 

M,=0 > 5,5-Ra 4,102 
=> Ra=9,16kN 

=) 11,625 KN.m M:. > V=0>9,16-4,10:x=0 > 


> x=2,23m 


+11,625=0 > 
4,1 kN/m : 









=10;23kNm 


4,10-2,23? 
Mi =9,16.2,23 HE &eo 


Figura Al.9 Esquema estrutural da laje sera seção maciça próxima ao apoio central e com momento 
negativo igual ao momento redistribuído. : 
O momento positivo é Mº x E 10,23 kNm, e a armadura correspondente passa a 


ser, supondo a linha neutra passando na mesa (b, = b;= 0,50 m): 


emD=—Ma 1,4-1,4-10,23 


— a e SSD 0,062 (toma-se KMD = 0,065) 
bd? -f, 0,50-0,18º . 20000 


KMD = 0,065 => Quadro 3.1 > KX = 0,0995 => KZ = 0,9602 

KX = x/d = 0,0995 < 0,45 (limite para a pelado x/d prescrita pela norma) 
- x=KX-d=0,0995:18=1,79em <h,=6cm | 

LN. na mesa = seção retangular => b = b, = 50,0 em 


M,  1,4:1,15-10,23 


A ed o Si CO 
| KZ:d-fy 0,9602--0,18-50 


=1,90cm? 


No Quadro A1.1 faz-se um resumo dos resultados obtidos para as armaduras 
positiva e negativa nas diversas situações para a láje. 


Quadro Al.1 Momentos fletores e armaduras positiva e negativa para as diversas situações. 


Sã Arc 
| Laje com dois tramos M = 15,50 kNm b=b, = 50,0 em 2,95 em 


Momento negativo = O 
. 0 



















“| Seção b) 





+24 NARUTO E UCLA AGA ICI UT TIL ULLIOI USUI UU LUA RICOS TIS 


Quadro ALI Continuação... . É | 


Laje contínua com re- | M .=M a = 8,72kNm | ba b,= 50,0cm 


gião maciça. Momento amar 


do cálculo elástico. M 
M =8,72kNm b=b,=500cm |- 16lcm' | 
nes 





























Mas" Mugam * 15,50 KNm 


Laje contínua, armadura 
dupla. Momento do 
cálculo elástico 1. 

Seção d) 







Laje continua. 
Momento negativo 

igual ao redistribuído. 
Seção e). 


[1 
Seção c) 
f 
ba b.= 10 cm (3,26 + 1,45) em? 
M f 


Anexo 2 


QUADROS DE VÃOS MÁXIMOS E CONTRAFLECHAS PARA LAJES-COM VIGOTAS PRÉ- 
-MOLDADAS 


É possível, uma vez fixada a geometria e armadura, calcular os momentos resis- -. 
tidos ou vão máximos que podem ser empregados montando quadros que permitem 
escolher os tipos de laje sem calculá-las. 

Os primeiros quadros que surgiram indicavam para cada geometria e ação apli- 
cada qual o máximo vão resistido. Entretanto, não eram adequadas, pois, além: de não 
fornecerem a armadura necessária, não consideravam a condição de deformação exces- 
siva. Sabe-se que a altura necessária de uma laje deve ser determinada em função do 
momento fletor último ou da flecha limite. À deformação final da laje deve ser calcula- * 
da considerando os efeitos da fissuração e da fluência do concreto. Assim, a escolha da 
altura deve ser cuidadosa, de modo que as condições prescritas em norma para o estado 
de deformação excessiva sejam atendidas. 

Os quadros existentes atualmente não levam em conta esses efeitos; os quadros 
a seguir, entretanto, foram elaborados de modo a se obter a altura e armadura de lajes 
pré-moldadas em função do vão e ação atuante, considerando as condições de colapso 
-e de deformação excessiva, incluindo nesta última os efeitos da fissuração e fluência. 

- O coeficiente de fluência q adotado nos quadros é obtido a partir da relação entre 
a deformação no tempo infinito (após cerca de 10 ou 15 anos) e a deformação imediata 
no concreto. Em todas as situações, adotou-se para o coeficiente de fluência q o valor 2. 

Outro detalhe importânte é que, nos quadros, foi admitido que as lajes trabalham 
como elementos simplesmente apoiados, desprezando, a favor da segurança, os efeitos 
da continuidade. 

Nos quadros A2.1 a A2.3, foram admitidas contraflechas para que as condições de 
deformação previstas na norma sejam atendidas. Os valores dessas contraflechas estão 
indicados nos quadros A2.4 a A2.6. 


R+72 CONUS E VELA ACTO UR CS ULUI A) USLdiS Ce CONCIETO armado; 
* Quadro A2.1 Valores máximos (m) de vãos para lajes simplesmente apoiadas com altura de 10 em 
(capa de 3 cm); ruptura e deformação excessiva atendidas. 
Lajetreliçada-B,, 
Classe c armadura Cargas (kN/m?) 
em) [os [10 [15 [20 [25 [40 [55 | 
[acoes [ 3u5 [28 [285 [200 [265 [220 [a] 








sos [5300 [ 285 [ 285 [ato [ai | 


EM 
[auo [265 [ 270 [ 26 | 
[ias [5305 [2% [255 | 
[ãão [aus [265 [ 26 | 
[ 3557] aos [ 205 [2x | 
3,40 3.10 


E 
| 
17-1, 


to 
Q 
“w 
% 
a 






w 











so | E Ed E 
[ea] a 
QI S|R|8|& 


[sos | [3] 
[ui | os] 


E 


[emu [O 
NES 
unia |] 
[uno | 
HER 
Ei 


Gt 
a 
e] 


20- 1,855 3,75 3,65 3,30 3,10 


3,70 3,40 





ES 
E 
Intereixo » 50 cm; peso próprio = 1,11 kN/mi,f, = 20 MPa 


Es 

esa 

: ES 
um | || 
E = 
pas 

Es 





ANDO £ (uaaros ge vãos maximos e contranecnas para iajes com vigotas pré-moidadas 393 


Quadro A2.2 Valores máximos (m) de vãos para lajes simplesmente apoiadas com altura de 12 cm 
(capa de 4 em); ruptura e deformação excessiva atendidas. 


Laje treliçada - 
as e ea 
o [Epupsis iso] 
Tretas [or [a [a [or [im [a 
EEBSECA EE 
8-0591 | 385 | 
ecos [as | sã [ ass [ão [55] 
10-0,715 395 | 375 | 360 | 345 | 330 | 280 | 250 
11-0,787 285 | 255 


EE E EEE 
13-0,952 ais | 395 | 375 | 365 | 350 2,70 





É 
fed 
[eo 






Mo 
tn 
[o] 
Mo 
tu 
So 


PE 
ar 
S 
MM | do 
EUR 
5/6 






| Tso [am fa | 
[se-sao | [uso [a00 [385 [370 [ 350 | ass 
[aa [| [uso [5385 [340 [346 [às] 
[secas [0 [tao [ams [Cão [ass [ou 
seio || [iate faso [imo [aos 








[aceno [| | [ass [uso [são sm] 
tos o | | Jus [ao [3% | 
[msmo | | | Juss [am [430 | 400 | 
a 


: asas peso próprio = 1,41 kKN/m?; f,, = 20 MPa. 
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Quadro A2.3 Valores máximos (m) de vãos para lajes simplesmente apoiadas com altura de 16 cm 
(capa de 4 em); ruptura c deformação excessiva atendidas. 


ERR 
Eca SE e 
x? [os [ais [20 [a [a [5] 
[ecoms  [ úão [00 [370 [240 [220 [205 [20] 
[ros [ado [ aao [365 | ago | sas [1265 [ 25 | 












[7 ecosmr | 460 [ ado | dns [375 | 250 | 200 [26 | 
[acogo [uso [ ués | 4as [265 [370 [ 205 [260] 
[re-oms [495 | ago [45 [ájo [0285 | 330 [ 29 | 
[xico | 506 [495 | ass | ago | os | 3as [305 | 
acoes [sos | é8s | aés | tas [tas [ 265 | 300 ] 
[sacos [sas | so | ó7o | 4ss [ado [205 [ass | 
[recto [sas [00 [ago | ago | ass [ 266 | 350 | 
[s-tass | 596 | so [as | axo | ass | 400 [ass] 
uia [56 [0 [a [ao [o [o [ 3 


17 - 1,394 
18 - 1,533 
19 - 1,686 
20- 1,855 
21 - 2,040 
-22- 2,244 


5,55 
5,70 


Ea 
an | ss [as [00 [ass [o 
EEE IES 
5 | so” [io [so [545 | 
[540 [520 [505 [ ás” 
[555 [ sas [545 [5435 [257 






24- 2,716 
25 - 2,987 
26 - 3,266 
27-3,615 
28- 3,976 
Intereixo = 50 cm; peso próprio = 1,61 kN/mi, f., = 20 MPa. 
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Quadro A2.4 Contraflecha (mm) utilizada para atendimento dos estados de Erenação excessiva 


e limite último -— laje Bo 


Contraflecha utilizada (mm) - aa 
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Quadro A2.5 Contrafiecha (mm) utilizada para atendimento dos estados de deformação excessiva 





e limite último — laje B,,. 
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Quadro A2.6 Contraflecha (mm) utilizada para atendimento dos estados de deformação excessiva 
e limite último — laje B,,. 


PE e | 
Cargas (kN/m) 
Jos [10 Jas [20 | 25 [40 [55 | 
EEKREERKEAEMESER 
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Anexo 3 


CONSIDERAÇÕES SOBRE O CÁLCULO DE LAJES MACIÇAS COM ANALOGIA DE GRELHA 


ABA Inrropução 


Devido à impossibilidade de resolver as placas com a equação fundamental, como 
visto no capítulo 7, durante muito tempo, e mesmo ainda hoje, o cálculo de pavimentos 
de edificios compostos de lajes e vigas de concreto armado é feito de rrraneira simpli- 
ficada, considerando-se as lajes como elementos isolados apoiados em elementos rigi- 
dos. Entretanto, com o avanço da informática, com microcomputadores cada vez mais . 
potentes e velozes e programas de análise estrutural avançados, a situação é outra, pois 

-é passível analisar o comportamento de um pávimento como um todo, e também lajes 
isoladas, levando em consideração a influência da flexibilidade dos apoios e da rigidez 
à torção, tanto das lajes como das vigas, sendo ainda possível incluir na análise a não 
linearidade fisica do concreto armado. 

Entre os diversos processos que possibilitam a análise de pavimentos, com a consi- 
deração desses parâmetros, destaca-se o de analogia de grelha (ou grelha equivalente), o 
qual vem sendo muito usado, com grande aceitação no meio profissional, no cálculo de 
estruturas de concreto armado, e é adequado para programação computacional. 

“ Além de permitir o cálculo integrado de um pavimento, 9 processo de analogia 
“de grelha permite ainda que, fazendo-se apenas pequenas modificações em um mesmo 
conjunto de dados, se analise um mesmo pavimento em diferentes situações de esque- 
ma estrutural, propiciando, dessa maneira, ao projetista, rapidez na definição do sistema 
estrutural mais adequado a ser utilizado. 8 

Serão comparados, para álgumas situações, esforços e deslocamentos transversais 
de lajes isoladas e de lajes associadas obtidos a partir do emprego do processo de analo- 
gia de grelha com aqueles obtidos pelo emprego de quadros de lajes. 


A3.2 Processo DE ANALOGIA DE GRELHA 


O processo baseia-se na substituição de um pavimento por uma grelha equivalente, 
onde as barras da grelha representam os elementos estruturais do pavimento (lajes e vi- 
gas). Este processo permite reproduzir o comportamento estrutural de pavimentos com ' 
praticamente qualquer geometria, seja ele composto de lajes de concreto armado maci- 
ças, com ou sem vigas, ou de lajes nervuradas. Dessa maneira, devem-se dividir as lajes . 
em um número adequado de faixas, as quais terão larguras dependentes da geometria 
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- e das dimensões do pavimento. Essas faixas podem ser substituídas por elementos de 
barras, obtendo-se uma grelha (equivalente) que representa o pavimento. 

Como visto no capitulo 7, admite-se que as cargas distribuídas se- dividem entre as 
- barras da grelha de acordo com sua área de influência; as cargas podem ser consideradas 
uniformemente distribuídas ao longo das barras da grelha ou concentradas nos nós. 

As caracteristicas geométricas das barras da grelha equivalente são de dois tipos: 
as do elemento placa (laje) e-as do elemento viga-placa (viga-laje). O cálculo da inércia 
à flexão dos elementos de placa é feito considerando-se uma faixa de largura b, a qual é 
dada pela soma da metade dos espaços entre os elementos vizinhos, e altura h (espessu- 
ra da placa). À rigidez à torção (1 ), no estádio 1, segundo Hambly,º é o dobro da rigidez 
à flexão (I,). Assim, para um elemento de placa, pode-se escrever: | 

b-h 


[=== “ (A3I 
dae E) fo 


“1=21,=> (A3.2) 





Para o elemento viga-placa, na flexão, pode-se considerar uma parte da placa tra- 
balhando como mesa da viga, configurando então, dependendo da posição, uma viga de 
seção “T” ou meio “T”. Uma vez determinada a largura colaborante, a inércia à flexão 
- da seção resultante pode ser calculada supondo a peça trabalhando tanto no estádio 1 
como no II. 

A inércia à “torção do elemento viga no estádio 1, de maneira simplificada, ad- 
mitindo a viga retangular (altura h, largura b), sem considerar a contribuição da laje 
adjacente, é: Ê 





(43.3) 


Como indicado em Carvalho,*! pode-se considerar o valor da inércia à torção do 
elemento viga, no estádio II, igual a 10% daquele dado pela resistência dos materiais, 


e assim: 
|="— Do (43.4) 
Os valores do módulo de deformação longitudinal E kompressão do concreto (E), 
do módulo de Peionmação transversal do concreto (G ), e do coeficiente de Poisson (v) 


50 Hambly (1976). 
51 Carvalho (1994). 
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, 
relativo às deformações elásticas podem ser determinados a partir das recomendações 


da ABNT NBR 6118:2003. 


A3.3 SITUAÇÕES ANALISADAS 


Para exemplificar o uso do processo de analogia de grelha na análise de pavimen- 
tos de edificios, comparar os resultados com os obtidos pela teoria das placas delgadas, 
verificar a influência da rigidez à torção dos elementos.e do módulo de elasticidade 
transversal, foram resolvidos os exemplos a-seguir. 

Para a determinação dos esforços e deslocamentos das placas mediante a teoria das 
placas foram utilizados os quadros de lajes isoladas do capitulo 7, e para a resolução das 
grelhas foi empregado o programa GPLAN4 de Corrêa & Ramalho, versão educativa, 
desenvolvido na Escola de Engenharia de São Carlos da Universidade de São Paulo. 

Em todas as análises, foram empregadas, além do peso próprio, uma sobrecarga 
permanente (g,) de 1,0 kN/m?, e uma carga acidental (q) de 3,0 kN/m!, e as seguintes 

- caracteristicas para O concreto: 


E = 3,20: 107 kN/m'; ' 
G,=0,4: E, = 1,28: 107 kN/m? (item 8.2.9 da ABNT NBR 6118:2003). 


Análise 1. Comparação entre os dois processos (analogia de grelhas e teoria das placas 
com quadros) para uma placa quadrada de 3,0 m x 3,0 m e 8 cm de espessura, suposta 
simplesmente apoiada no seu contorno e indeslocável verticalmente. Para a análise da 
placa com a analogia de grelhas, foi utilizada uma grelha equivalente composta de 25 nós 
e 40 barras (Figura A3.1), com espaçamento de:75 cm entre as barras nas duas direções. 
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Figum A3.1 Grelha equivalente da placa da análise 1 (malha com 25 nós e 40 barras). 
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A carga total sobre a placa é p=0,08:25+1,0+3,0=6,0 kN/m',eo carrega- 
mento da grelha foi determinado considerando as cargas uniformemente distribuídas 
nas suas barras, a partir da área de influência das barras. Assim: 


* barras do Fonte: p= 60 =1,125kN/m 
0,75:0,75 
. I . =" ——.6, 2= É N 
barras internas: p 4-0,75 0:2=2 om 


. Os esforços e os deslocamentos no centro da placa (nó 13, barras E10, E11, E30 
e E31), obtidos admitindo-se comportamento lina estão apresentados no Quadro 
A3.1. . 


Quadro A3.1 Momento fletor (kNm/rm) e flecha (mm) nd cêntro da placa do exemplo 1 


[ie 7 me | 


Com os resultados do Quadro A3.1, gbsera-E que o momento fletor obtido 
pela utilização da analogia de grelha resultou maior que aquele obtido utilizando-se os 
quadros de placa, aproximadamente 22%, enquanto a flecha resultou maior em apro- 
ximadamente 52%. Destaca-se que neste caso, na analogia de grelhas, foram adotadas 
as mesmas simplificações da teoria das placas. Em análises com malhas mais densas, 
os resultados foram mais próximos daqueles da teoria das placas, mas sempre maiores. 





Análise 2. Esta situação é idêntica à anterior, apenas alterando as dimensões em planta 
da placa, sendo agora retangular de 3,00 x 4,80. Para a analogia de grelha, foi utilizada - 
uma grelha equivalente composta de 55 nós e 94 barras (Figura A3.2), com espaçamen- 
to entre as barras igual a 48 cm na maior direção da placa e 75 cm na menor direção. 
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Figura 43.2 Grelha equivalente da placa retangular do exemplo 2 (55 nós e 94 barras). 
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O carregamento total sobre a placa é.o mesmo da situação anterior, e as cargas 
também foram consideradas uniformemente distribuídas nas barras. Os esforços e os 
deslocamentos no centro da placa (nó 28, barras E25, E26, E72 e E73), obtidos consi- 
derando-se comportamento linear, estão no Quadro A3.2, destacando que, neste caso, 


os momentos nas duas direções são diferentes. : 


Quadro A3.2 Momento fletor (kNm/m) e flecha (mm) no centro da placa do exemplo 2. 
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Os resultados apresentados no Quadro A3.2 mostram que o momento fletor na 
menor direção da placa, obtido coma utilização da analogia de grelha, resultou maior 
que aquele obtido utilizando-se quadros, aproximadamente 15%, enquanto o momen- 
to fletor na maior direção da placa resultou 3,5% menor, e a flecha resultou maior 
em aproximadamente 26%. Os resultados parecem indicar que à medida que a laje se 
aproxima daquelas armadas em uma direção, os valores serão bastante próximos, o que 

. é razoável, pois o comportamento passa a ser quase o de viga. 






Análise 3. Para verificar a influência do módulo de deformação transversal do concreto 
nos resultados da analogia de grelha, foi analisada novamente a placa da primeira aná- 
lise, para diversas malhas, com as relações G /E, = 0,4 e GE, = 0,2. As cargas foram 
consideradas uniformemente distribuídas nas barras das grelhas, admitindo-se com- 
portamento linear. Os resultados estão apresentados no Quadro A3.3. 


Quadro A3.3 Momento fletor (kN.m/m) e flecha (mm) no centro da placa do exemplo 1 para as - 
relações G/E, = 0,4e G/E, = 0,2. | 


Paedegedio [mem [mem [Ro | Pao [Pi [Ran] 


Os resultados indicam que o momento fletor e a flecha no centro da placa aumen- 
taram com a redução da relação G /E de 0,4 para 0,2; este comportamento se explica 
pelo fato de que aô diminuir o valor do-módulo de deformação transversal do concreto, 
diminui a rigidez à torção dos elementos da grelha e, com isso, há uma redução dos 
momentos torsores nas extremidades das barras; como o equilíbrio deve ser mantido, 
ocorre um acréscimo dos momentos fletores, e, também, da flecha no centro da placa. 














Análise 4. Comparação da influência da deslocabilidade do apoio das placas, analisan- 
do a laje do exemplo 1, considerando agora que ela se encontra apoiada no contorno 
em vigas de seção 20 x 30 cm, estando estas vigas apoiadas em pilares nas suas extremi- 
dades (Figura À3.3). Na analogia de grelha, foi utilizada uma malha 15 x 15 (441 nós 
e 840 barras). As vigas de contorno da laje foram admitidas como retangulares, sem a 
contribuição da laje adjacente, e as inércias à flexão e à torção foram calculadas no es- 
tádio 1. Às cargas foram consideradas uniformemente distribuídas nas barras da grelha. 
Os esforços e os deslocamentos obtidos para o centro da placa estão apresentados no 
Quadro A3.4. e, 

Com os resultados do Quadro A3.4, observa-se que o momento fletor obtido com 
a analogia de grelha é menor que o obtido com os quadros de placa em aproximada- 
mente 27%, e a fecha é menor em aproximadamente 7%. Como a inércia à torção das 
vigas de contorno é elevada, maior que a própria inércia à flexão, nos nós corresponden- 
tes ao encontro dos elementos de placa com os elementos de. viga (nós do contorno da 
grelha equivalente) surgem momentos fletores negativos elevados, contribuindo para 
que ocorra uma redução do momento fletor positivo e da flecha no centro da placa. 
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Quadro A3.4 Momento fletor (kNm/m) e flecha (mm) no centro de uma placa quadrada apoiada 
em vigas deformáveis verticalmente, 


[tada | mo | mo] 


Viga (20/30) 



















Pilar 


Viga (20/30) 
Viga (20/30) 





« Viga (20/30) 
--+ 


30m Pilar 


Pilar”, 





Figura A3.3 Placa quadrada apoiada em vigas deformáveis verticalmene. 


Análise 5 . Vetificação da influência nos valores do momento fetor e da flecha no centro 
da placa do exemplo 1, com malha 15 x 15 (441 nós e 840 barras), quando se admite a 
inércia à torção das vigas de contorno da placa no estádio I], mantendo inalterada a iné:- 
«cia à flexão das mesmas (estádio 1). A inércia à torcão das vigas, no estádio IJ, foi tomada 
como 10% da inércia à torção das vigas no estádio 1, conforme Carvalho.” Os resultados 
estão no Quadro A3.5; nas duas situações, o cálculo foi efetuado com analogia de grelha. 


Quadro A3.5 Momento fletor (kNm/m) e flecha (mm) no centro de uma placa quadrada apoiada 
em vigas deformáveis e com inércia à torção no estádio 1 c no estádio Il. . 
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Observa-se que o momento fletor e a flecha no centro da placa aumentam tig- 
nificativamente quando se considera a inércia à torção das vigas de contorno. da 
plíca no estádio II; para o centro de uma placa de 3,0 x 3,0 m e espessura de 8,0 cm, 
apoiada no contorno em vigas de 20 x 30 cm, deformáveis verticalmente e com inér- 
cia à flexão no estádio 1 e inércia à torção no estádio II, verifica-se que o momento 
fletor é maior que o obtido com a inércia à torção destas mesmas vigas no estádio 1, 
aproximadamente 24%; o mesmo ocorreu com a Recha, que é maior em aproxima- 
damentre 21%. . Ena ossos 

Para se observar a diferença entre o cálculo com os dois métodos, com a inércia: 
à torção das vigas no estádio II na analogia de grelha, e os resultados da teoria das 
placas, por meio de quadros, montou-se o Quadro A3.6, cujos resultados mostram 
que e momento fletor obtido com a analogia de grelha é menor que o obtido com os 
quadros'de placa em aproximadamente 10%, enquanto a flecha é maior em aproxi- 
madamente 13%. É 


Quadro A3.6 Momento fletor (kNm/m) e flecha (mm) no centro de uma placa quadrada apoiada 
em vigas deformáveis e com inércia à torção no estádio IT para os dois processos. 


Modelos de cálculo mem | Fleche | 
Analogia de grelha (A) 2093 | 914 | 


Análise 6. Cálculo de um pavimento completo, de forma integrada, com o processo 
de analogia de grelha, diferentemente do cálculo clássico, que considera os elementos 
componentes do pavimento de forma isolada sem levar em conta a interação entre os 
* mesmos; o pavimento é composto de quatro lajes, seis vigas e nove pilares, conforme a 
Figura A3.4. Os resultados são comparados com os obtidos utilizando-se quadros para 
cálculo de placas. 
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Figura A3.4 Fôrmia do Pavimento do exemplo 6 


A carga total neste Pavimento dife 

lajes é de 10 cm, resultando uma carga p 

“à torção das vigas foi calculada no estád 
a inércia à flexão foi calculada no estádi 
sem a contribuição da | 
com 441 nós e 840 b 


re da empregada nos demais pois a altura das 
= 0,10-25 + 1,0 + 3,0 = 6,5 kN/m2. À inércia 
iO TI (10% da inércia à torção no estádio 1), e 
. o 1. As vigas foram consideradas retangulares, 
aje adjacente, Na analogia de grelha, foi utilizada uma malha 
rã Om espaçamento de 40 cm entre as barras nas duas dire- 
foca ans oram a iformemente distribuídas nas-barras. Os resultados estão no 


Quadro A3.7. 


Quadro A3.7 Momentos fletores (kNm/m) e fecha (mm) nas lajes do pavimento do exemplo 6. 
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resultados mostram que o momento fetor positivo obtido com a analogia de 
ge POUCO maior que o obtido com os quadros de placa, aproximadamente 7%, 


Es Rio o momento fletor Negativo é menor em aproximadamente 13%, e a flecha é 
aio torno de 62%.  - . 


a utilização do processo de 








ATO. analogia de grelha é possível calcular pavimentos 

DE ado de uma forma integrada, e, desse modo, a contribuição de cada 

Er o Pavimento fica corretamente caracterizada, cujos esforços e 
98 fEndiEM a Ser mais precisos e mais próximos dos valores reais. 
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Como conclusão principal, é possível afirmar que o cálculo com os quadros baseados 
na teoria das placas delgadas é útil para uma análise inicial ou um pré-dimensionamento, 
mas sempre que possível deve-se buscar processos em que as simplificações usualmente 
empregadas possam ser desconsideradas. 
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Figura 1.4 Discretização da estrutura da Figura 1.2. 





Figura 2.6 PJanta do pavimento para análise do comportamento de laje pré-moldada 
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c) Situação 3 - placa 
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Figura 2.7 Situações analisadas: elementos isolados, laje pré-moldada e laje maciça. 
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Figura 2.17 Esquema do ensaio de flexão e diagrama carga x fecha de uma nervur de laje pê- 
moldada. 
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Figun 2.21 Planta de formas do pavimeato do exemplo 4, . 
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Figura 3.3 Comportamento da seção transversal de uma viga de concreto armado na flexão hormal 


simples. 





Dus 
Figura 3.5 Diagramas de tensões no concreto no estado limite último para concretos de classes cso 
a C90. 








o s 
Figura 3.16 Mesma situação da Figura 3.15, com £,, correspondente ao valor de x/d = 0,45 imposta 
pela ABNT NBR 6118:2014 (aumento da ductilidade). 
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Figura 3.17 Mesma situação da Figura 3.16, mas para todas as classes de concreto. 
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Figura 3.19 Seção de uma viga com armadura dupla. 


Seção transversal Deformações na seção Forças resultantes 
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Figura Al.7 Esquema para cálculo do momento negativo resistido pela nervura. 





E, = 3,5% 0,85f,, 





vii 


